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第１章 序論 
 
１．１ 本研究の背景と目的 
  
１．１．１ 本研究の背景 
 
径の大きな鋼管内に小径の鋼部材を差し込んで，その間隙をコンクリートまたはモルタ
ルで充填し一体化するソケット接合は，簡素で合理的な接合方法であることから施工時間
の制約を受ける場所における建物の建設に適した構法である．我が国では，野澤ら[1-1, 1-2]
の先駆的な実験研究に基づき，図 1.1.1 に示すような地中梁を設けない線路上空建築物[1-3]
の柱杭接合部などに近年適用されている．他にも建築構造物向けのソケット接合の実験研
究としては，今野ら[1-4]による鋼管柱と鋼管コンクリート杭の一体化構造に関する研究，石
井ら[1-5]による鋼管柱への充填接合構法に関する研究などがあり，ソケット接合は高耐力
の省力化接合構法として注目されてきた． 
線路上空建築物の柱杭接合部へのソケット接合の適用を重ねるうちに，同接合構法にお
ける新たな課題が明らかになってきた．その中で最も重要な課題の一つが，ソケット鋼管の
薄肉化である．鋼管の設置にあたっては狭隘な作業条件下で水平に分割した鋼管を溶接す
る場合があり，その溶接作業には多くの時間と費用を要している．そのため，ソケット鋼管
の薄肉化のメリットは大きくなる． 
 
 
図 1.1.1 線路上空建物の杭 
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っており，他の形状（𝐷 𝑑⁄ =2.0～3.0，𝐿 𝑑⁄ =1.0～1.5）では付着破壊となっている．本研究で
はコーン状破壊を避けるため，野澤ら[1-2]を参考に𝐷 𝑑⁄ =2.0～3.0，𝐿 𝑑⁄ =2.0 の接合部を想定
する．今野ら[1-4]の試験体の形状は，𝐷 𝑑⁄ =2.0，𝐿 𝑑⁄ =1.0～1.5 が標準であり，𝐿 𝑑⁄ =1.0 の場
合はコーン状破壊，𝐿 𝑑⁄ ≧1.5 の場合は接合部で破壊せずに柱もしくは杭の部材破壊となっ
ている．また，石井ら[1-5]の試験体の形状は，𝐷 𝑑⁄ =1.23，𝐿 𝑑⁄ =0.5～1.0 が標準であり，最終
的な破壊性状は接合部下側のモルタル剥落によるモルタルの抜け出しである．よって，今野
ら[1-4]の石井ら[1-5]の研究は，本研究で対象とする破壊性状ではない． 
 
最初の充填コンクリート強度の影響評価については，参考になる知見が複数ある．既往研
究では，ソケット型式柱杭接合部の曲げ終局時に柱が鋼管より抜け出す破壊形態が多く見
られた[1-1,1-2]．この破壊形態が引張力を受ける基礎コンクリートのアンカーボルトのコー
ン状破壊に類似すると考えれば，文献[1-6]中のコーン状破壊によるアンカーボルト引抜き
耐力評価式を参考に，ソケット接合部耐力に及ぼすコンクリート強度の影響はコンクリー
ト強度の 1/2 乗に比例すると推定できる．一方，土木分野でのコンクリート標準示方書設計
編[1-7]にある棒部材の設計せん断耐力の算定式によれば，コンクリートの分担するせん断
耐力がコンクリート強度の 1/3 乗に比例する形の評価が示されている．また，既往文献にお
いては，今野ら[1-4]の提案するソケット接合部の耐力評価法では，軸力成分は柱ベースプレ
ート下面の支圧力と鋼管内面のずれ止め力により評価しており，両者にコンクリート強度
が用いられている．前者の支圧力はコンクリート強度の 1 乗に比例し，後者のずれ止め力は
コンクリート強度の 1/2 乗に比例する式となっている．一方，石井ら[1-5]の提案するソケッ
ト接合部の耐力評価法では，テコ作用による抵抗モーメントと圧縮ストラットによる抵抗
モーメントにコンクリート強度が用いられており，コンクリート強度の 1 乗に比例する式
となっている．しかし，載荷試験においてコンクリート強度は試験パラメーターになってい
ないため，コンクリート強度の範囲を拡大するためには更なる検討が必要である．本研究で
は，これらの知見を参考に，コンクリート強度がソケット型式柱杭接合部耐力に与える影響
を実験結果に基づいて包括的に評価することを試みる． 
二つ目のソケット鋼管の板厚の影響評価については，野澤らの研究[1-1]ではソケット鋼
管の板厚が厚いほど降伏荷重及び終局荷重が増加することが明らかになっている．同研究
が対象としている接続用鋼管径𝐷と板厚𝑡の比（径厚比）𝐷 𝑡⁄ は約 100 までであるが，より薄
い鋼管の適用可能性を探る本研究の目的に従い，本研究ではより大きい径厚比 150～200 程
度を対象とする．なお，上述の今野ら[1-4]・石井ら[1-5]の研究での径厚比はいずれも上記範
囲の径厚比よりも小さく，本研究で参考になる知見は得られない． 
三つ目の充填コンクリート内の配筋の影響評価には，構成の近い鋼構造柱の根巻き柱脚
の耐力評価法[1-6]や埋込み部柱周りの支圧応力状態が類似している埋込み柱脚の耐力評価
4 
 
法[1-6]が参考にできる可能性がある．本研究で想定するソケット接合部の形状において，根
巻き柱脚や埋込み柱脚と同様の考え方でソケット接合部の耐力を評価すること可能か，載
荷実験等による検討が必要である． 
四つ目の接合部に作用する軸力の影響評価については，築嶋らの研究[1-8]において鉄筋
配置のないソケット接合部を対象として軸力の影響を考慮した耐力評価手法が提案されて
いる．その研究によると接合部に軸力が作用すると接合部の耐力が増加することが示され
ており，この評価法が参考にできる可能性がある．ただし，築嶋ら[1-8]の式は𝐷 𝑡⁄ =72 の小
さい径厚比の試験体の実験により得られていることと，接合部内に鉄筋が配置されていな
いことが本研究とは異なる．本研究では，この知見を参考に，軸力がソケット型式柱杭接合
部の耐力に与える影響を実験結果に基づいて評価することを試みる． 
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１．２．２ １柱１基礎形式の建物の設計の考え方 
 
地中梁のある一般的な建築物の設計は，杭などの下部構造と上部構造を別々に行うが，１
柱１基礎形式の建築物は地中梁がないため，図 1.2.2 に示すような地盤－杭－上部構造を一
体とした解析モデルを用いて設計する．このようなモデルの設計方法は，線路上空建築物
（低層）構造設計標準（以下「低層標準」という．）[1-3]に示されている．本研究で提案す
る終局耐力評価式もこの低層標準の考え方に準拠することを想定している． 
低層標準における主な設計の考え方のうち，一般的な建築物の設計方法と異なる部分は
以下である． 
・解析モデルは，図 1.2.2 に示すような地盤バネで支持された一体モデルとする． 
・二次設計（保有水平耐力の検討）は，保有水平耐力算定時（重心位置での層間変形角 1/75）
まで圧縮側の杭に塑性ヒンジが生じないことを確認する． 
・必要保有水平耐力の検討に用いる𝐷𝑠の検討は，メカニズム時とする． 
・𝐷𝑠の算定は，昭和 55 年建設省告示第 1792 号によることとし，線路階は大地震時に列
車の運行に支障がない軽微な被害にとどめるため，割り増した値とする． 
 
 
図 1.2.2 １柱１基礎形式の解析モデル 
 
柱杭接合部については，低層標準における二次設計の考え方は以下である． 
・建築物が層降伏メカニズムに至るまで柱杭接合部は弾性状態とし，ヒンジを生じさせな
い． 
・柱杭接合部の頂部位置における最大曲げ耐力 𝑀𝑗
 
𝑢は，接合部検討用のメカニズム時に接
合部頂部に作用する曲げモーメント 𝑀𝑗
 
𝑝に接合部耐力係数𝛼（490 クラスで𝛼 = 1.2）を
乗じた値以上とする． 
・線路階の層降伏メカニズムは，図 1.2.3 に示す検定用応力のうち小さい方とする． 
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図 1.2.3 柱杭接合部の検討用応力 
 
本研究で対象とする柱杭接合部の破壊モードは，柱とコンクリートが一体となって鋼管
から抜け出す状況を想定している．このような破壊モードの場合，柱の埋込み長さや柱径と
鋼管径との比によっては脆性的な破壊となる場合がある．そこで低層標準では文献[1-1, 1-2]
を参考として以下の構造細目が規定されている． 
・柱の杭との接合部は，柱の局部座屈を防ぐため柱内側へのコンクリートの充填またはダ
イヤフラムにより補剛をする． 
・柱の軸力は−0.05𝑁𝑦から0.3𝑁𝑦（𝑁𝑦：杭の断面積にコンクリート設計基準強度を乗じた
値）の範囲とする． 
・コンクリートとの付着性能を確保するため，鋼管内面にはずれ止め鋼材を設けるか内面
突起付き鋼管を用いる． 
・鋼管径𝐷と柱径𝑑の比𝐷 𝑑⁄ は，1.5 ≤ 𝐷 𝑑⁄ ≤ 3.0 とする． 
・鋼管への柱の埋込み長さ𝐿は，1.5 ≤ 𝐷 𝑑⁄ ≤ 2.0の場合𝐿 ≥ 1.5𝑑，2.0 ≤ 𝐷 𝑑⁄ ≤ 3.0の場合
𝐿 ≥ {0.5(𝐷 𝑑⁄ ) + 0.5}𝑑とする． 
・柱底面部にはベースプレートを設けることとし，ベースプレートの径𝐷𝑏は，1.2 ≤
𝐷𝑏 𝑑⁄ ≤ 1.7，板厚は柱板厚以上とする． 
・接合部に充填するコンクリートの設計基準強度𝐹𝑐=24 N/mm2以上とする． 
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１．３ １柱１基礎形式に関連する既往の研究 
 
１．３．１ 中小規模建築物向けの既往の研究 
 
(1)ＮＦＧ構法 
 
中小規模建築物を対象とした研究としては，文献[1-9]の基礎と地中梁がない架構システ
ム（ＮＦＧ構法）の開発がある．図 1.3.1 にＮＦＧ構法の概要を示す．ＮＦＧ構法は，PHC
杭の杭頭に鋼管（杭頭鋼管）を無溶接継手（接続プレートとボルトによる継手）により接合
し，その杭頭鋼管内にベースプレート付き鉄骨柱をセットした後，コンクリートを打設して
一体化する構法である． 
ＮＦＧ構法の軸力伝達性能を確認するため，支圧タイプと支圧＋付着タイプの実験を行
い，回帰分析により下式の軸耐力𝑃𝑢の評価式を提案している． 
𝑃𝑢 = {0.211 + 0.116 ∙ (
ℎ − 𝑡𝑝
ℎ0
)} ∙ (𝜎𝐵𝐴𝑆) + 33.0 ∙ (𝑡𝑝
2𝜎𝑦) 
ここで，ℎ：コンクリート厚さ，ℎ0：標準コンクリート厚（300mm），𝑡𝑝：鋼板板厚，
𝜎𝑦：鋼板降伏応力度，𝜎𝐵：コンクリート圧縮強度，𝐴𝑆：ベースプレート周辺長と端
板開口長の平均に厚さを乗じた面積 
 
 
図 1.3.1 ＮＦＧ構法の概要 
 
 
(2)杭頭リングソケット構法 
 
杭頭リングソケット構法は，文献[1-10, 1-11]のリングパネル構法を鋼管杭の杭頭接合部に
応用した無溶接接合構法である．鋼管杭頭部に接合用外鋼管（リングパネル）を配置し，柱
(1.3.1) 
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を挿入したあと，リングパネル内部にコンクリートを充填して一体化する．この構法によれ
ば，現場での溶接作業を極力減らすとともに，杭の施工誤差を容易に吸収可能であり，生産
性向上を図ることができる．文献[1-12]に評価方法が提案されている．図 1.3.2 に杭頭リング
ソケット構法の概要を示す． 
 
  
図 1.3.2 杭頭リングソケット構法の概要 
 
文献[1-12]（その１）ではつなぎ梁がある接合部を対象とし，文献[1-12]（その２）でつな
ぎ梁がない接合部を対象として載荷試験を行っている．なお，これらの試験研究に先立ち，
文献[1-23]で支圧耐力評価を行っている． 
本研究で対象とする柱杭接合部の形状と類似するつなぎ梁が接合部の実験は，7 体行われ
ている．図 1.3.3 に試験体の形状・寸法を，表 1.3.1 に実験パラメーターを示す．試験体の外
鋼管径𝐷に対する板厚𝑡比は，𝐷 𝑡⁄ =44.0 であり，SKK400 を使用している．また，コンクリー 
 
表 1.3.1 実験パラメーター 
   
 
図 1.3.3 試験体の形状・寸法 
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ト強度は𝐹𝑐=30 N/mm2であり，試験時の圧縮強度は 47.3～49.9 N/mm2である． 
 
最大耐力は，試験体 No5 を除く全ての試験
体において柱の局部座屈により最大耐力が決
定した．また，角形鋼管の試験体 No.7 におい
ては，柱の角部でのひび割れが顕著であった．
試験体 No7 について柱のせん断力と変形角𝜃
の関係を図 1.3.4 に示す． 
 
図 1.3.4 柱せん断力と回転角の関係 
 
文献[1-12]（その３）では接合部の耐力評価を試みている．杭頭リングソケット構法によ
る接合部の応力伝達機構を図 1.3.5 に示す．地震時に柱に作用したモーメントに対してテコ
反力による水平力と，柱のベースプレートとリングパネルの上端部に取り付けられた支圧
材の間に生じる圧縮ストラットによる鉛直力で抵抗するものとしてモデル化している． 
 
 
図 1.3.5 接合部の応力伝達機構 
 
接合部の降伏耐力 𝑀𝐽
 
𝑦の算定式を(1.3.2)式で提案している． 
テコ反力による抵抗モーメント 𝑀𝑇
 
𝑦は，鋼構造接合部設計指針の「埋込み柱脚」の考え方
を応用し，図 1.3.6 に示すテコ反力分布から導かれる(1.3.3)式によっている．テコ反力の最
大はコンクリートの許容圧縮応力度𝑓𝑐（コンクリート圧縮強度𝐹𝑐とコンファインド効果を考
慮したコンクリート圧縮強度 𝐹𝑐
 
𝑐の 2/3 の小さい方）による．テコ反力を受ける部分は，柱の
外幅をリングパネルに投影した円弧𝑙𝑝としている． 
圧縮ストラットの抵抗モーメント 𝑀𝑆
 
𝑦は，柱側に生じる圧縮ストラットの抵抗モーメント
𝑀𝐶𝑆
 
𝑦と，リングパネル側に生じる圧縮ストラットの抵抗モーメント 𝑀𝑅𝑆
 
𝑦のうち小さい方と
している．圧縮ストラットの有効耐力は，(1.3.4)式で算定している． 
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𝑀𝐽
 
𝑦 = 𝑀𝑇
 
𝑦 + 𝑀𝑆
 
𝑦 (1.3.2) 
𝑀𝑇
 
𝑦 =
𝑓𝑐 ∙ 𝑙𝑝 ∙ 𝑙1
2 ∙ 𝑙2
2(2𝑙1 + 3𝑙2)
 
ここで，𝑓𝑐 = min
 
(𝐹𝑐, 2 3⁄ 𝐹𝑐
 
𝑐)， 𝐹𝑐
 
𝑐 = 𝐹𝑐 + 1.2
2 𝑡𝑅
 
𝐷𝑅
 −2 𝑡𝑅
 𝜎𝑅
 
𝑦 
𝑀𝑆
 
𝑦 = min
 
( 𝑀𝐶𝑆
 
𝑦, 𝑀𝑅𝑆
 
𝑦) (1.3.4) 
𝑀𝐶𝑆
 
𝑦 = 𝑓𝑐
′ ∙ 𝐴𝐶
 
𝑅′ ∙ 𝑙𝑎 (1.3.5) 
𝑀𝑅𝑆
 
𝑦 = 𝑓𝑐
′ ∙ 𝐴𝑅
 
𝑅′ ∙ 𝑙𝑏 (1.3.6) 
ここで，𝑓𝑐
′ = 𝐹𝑐 ∙ √
𝐴𝑒
max
 
( 𝐴𝐶
 
𝑅, 𝐴𝑅
 
𝑅)
 ，(但し𝑓𝑐
′ ≤ 10𝐹𝑐（柱が角形の場合𝑓𝑐
′ ≤ 2𝐹𝑐）)， 
𝑙𝑝：柱幅をリングパネルへ投影した円弧長さ，𝑙1：柱の埋込み長さ，𝑙2：モーメン
ト分布の反曲点までの高さ，𝐹𝑐：コンクリート圧縮強度， 𝑡𝑅
 , 𝐷𝑅
 , 𝜎𝑅
 
𝑦：リングパネル
板厚,外径,降伏強さ， 𝐴𝐶
 
𝑅′：柱側の支圧材（ベースプレート）の有効面積， 𝐴𝑅
 
𝑅′：
リングパネル側の支圧材の有効面積，𝑙𝑎： 𝐴𝐶
 
𝑅′分布の重心位置から軸心までの距離，
𝑙𝑏： 𝐴𝑅
 
𝑅′分布の重心位置から軸心までの距離，𝐴𝑒：仮想支承面積， 𝐴𝐶
 
𝑅：内鋼管支
圧材の総面積， 𝐴𝑅
 
𝑅：外鋼管支圧材の総面積 
 
 
図1.3.6 降伏耐力時のテコ反力分布と支圧材の有効面積 
 
接合部の最大耐力 𝑀𝐽
 
𝑢は，図 1.3.7 に示すテコ
反力分布を仮定し，その他の条件は降伏耐力の
評価方法を準用し，(1.3.7)式により算定している． 
 
 
 
 
図 1.3.7 最大耐力時のテコ反力分布 
 
(1.3.3) 
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𝑀𝐽
 
𝑢 = 𝑀𝑇
 
𝑢 + 𝑀𝑆
 
𝑢 (1.3.7) 
𝑀𝑇
 
𝑦 = 𝐹𝑐
 
𝑐 ∙ 𝑙𝑝 ∙ {√(𝑙1 + 2𝑙2)2 + 𝑙1
2 − (𝑙1 + 2𝑙2)} ∙ 𝑙2 (1.3.8) 
𝑀𝑆
 
𝑢 = min
 
( 𝑀𝐶𝑆
 
𝑢, 𝑀𝑅𝑆
 
𝑢) (1.3.9) 
𝑀𝐶𝑆
 
𝑢 = 𝐹𝑐
′ ∙ 𝐴𝐶
 
𝑅′ ∙ 𝑙𝑎 (1.3.10) 
𝑀𝑅𝑆
 
𝑢 = 𝐹𝑐
′ ∙ 𝐴𝑅
 
𝑅′ ∙ 𝑙𝑏 (1.3.11) 
ここで，𝐹𝑐
′ = 𝐹𝑐 ∙ √
𝐴𝑒
max
 
( 𝐴𝐶
 
𝑅, 𝐴𝑅
 
𝑅)
 ，(但し𝐹𝑐
′ ≤ 10𝐹𝑐（柱が角形の場合𝐹𝑐
′ ≤ 2𝐹𝑐）) 
 
文献[1-12]（その４）（その５）では，（その３）で提案した評価手法をSC杭に適用するた
めの研究が行われている．実験及び評価の結果，杭頭リングソケット構法がSC杭にも適用
可能であることを確認している． 
 
 
(3)小規模構造物を対象とした１柱１杭基礎構造の杭柱接合部 
 
鉄道のプラットホーム上家のような小規模構造物を対象とした１柱１杭基礎構造の鉄骨
柱－鋼管杭の接合部の研究には文献[1-13]がある．図1.3.8に工法概要を示す．この接合部は，
ボルト接合部とキャップ接合部から構成されている．キャップ接合部は，ベースプレート，
スリーブ，リングプレートの3部材で構成されたキャップに，溶接ビード等によるずれ止め
を設けた鋼管杭を差し込み，鋼管杭とキャップの間に無収縮モルタルを充填することで一
体化させている．ボルト接合部は，キャップと鉄骨柱ベースプレートを，無収縮モルタルを
介してボルト接合をしている． 
 
  
図1.3.8 工法概要 
 
文献[1-13]（その１）では，ずれ止め要素の材軸方向耐力を把握するため部分押し抜き試
験を行っている．試験結果から，ずれ止め要素は溶接ビードより平鋼を用いたほうが最大耐
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力は上昇すること，鋼管杭が偏心すると最大耐力が低下することを明らかにしている． 
文献[1-13]（その２）では，キャップ接合部の復元力特性を明らかにする目的で実大曲げ
せん断実験を行っている．図1.3.9に試験体形状と載荷状況を示す．試験結果として，接合基
部モーメント-全体変形角関係の一例を図1.3.10に示す．試験結果から以下のことを明らかに
している． 
・鋼管杭の偏心の影響がキャップ接合部の耐力・剛性に及ぼす影響は僅かである． 
・鋼管杭の差込み長さとリングプレート，スリーブの板厚が接合部耐力に寄与する． 
・鋼管杭内に無収縮モルタルを充填することで鋼管杭の安定した塑性変形能力を得る． 
 
  
図1.3.9 試験体形状と載荷状況 
 
    
図1.3.10 接合基部モーメント-全体変形角関係（一例） 
 
文献[1-13]（その３）では，ずれ止め要素の仕様及び鋼管杭軸力がキャップ接合部の復元
力特性に与える影響を明らかにするため実大軸力曲げせん断試験を実施している．実験の
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結果から，以下のことを明らかにしている． 
・ずれ止め要素による曲げ耐力の上昇は僅かであることから，ずれ止め要素が曲げ耐力に
寄与する割合は小さい． 
・一定の引張軸力下では接合部の全塑性曲げ耐力が低下したが，その差は僅かである． 
 
文献[1-13]（その４）では，キャップ接合部が全塑性状態にある時の力学モデルを提案し
ている．図1.3.11にキャップ接合部の耐荷機構を示す．キャップ接合部の耐荷機構は，文献
[1-3]を参考とし，中立軸からの距離に比例すると仮定した三角形分布の支圧抵抗力（𝑄1, 𝑄2）
と，鋼管杭と無収縮モルタルの付着抵抗力（𝑇1, 𝑇2）によるものとしている． 
 
 
図1.3.11 キャップ接合部の耐荷機構 
 
接合部の全塑性耐力 𝑀𝐽𝑐
 
𝑝は，接合基部位置（スリーブ端）でのモーメントの釣合いを解い
た式で算定できる． 
𝑀𝐽𝑐
 
𝑝 = 𝑀𝐽𝑐
 
𝑝1 + 𝑀𝐽𝑐
 
𝑝2 (1.3.12) 
𝑀𝐽𝑐
 
𝑝1 =
1
2
𝑄1(2𝐿 + 𝑥𝑑) −
1
3
𝑄2 ∙ 𝑥𝑑 (1.3.13) 
𝑀𝐽𝑐
 
𝑝2 = (
2√2
𝜋
) ∙ 𝐷𝑃
 ∙ 𝑇 (1.3.14) 
ここで， 𝑀𝐽𝑐
 
𝑝1：支圧抵抗力による曲げ耐力， 𝑀𝐽𝑐
 
𝑝2：付着抵抗力による曲げ耐力，𝑥𝑑：
支圧抵抗力が作用する範囲の高さ，𝑄1：ベースプレート側のスリーブに作用する支
圧抵抗力，𝑄2：杭鋼管及びスリーブに作用する接合基部側支圧抵抗力，𝑃：作用せ
ん断力，𝑁：作用軸力（圧縮力を正），𝑇：杭鋼管及びスリーブに作用する付着抵
抗力の合力（𝑇 = 𝑇1 +
𝑁
4
），𝑇1：杭外周面と無収縮モルタルとの付着抵抗力， 𝐷𝑃 ：
接合基部からスリーブへの杭の差込み長さ，𝐻：接合基部からの杭の反曲点高さ 
支圧抵抗力𝑄2は次式とする．ここで，𝑄2は𝑦を変数とした最小値とする． 
𝑄2 =
𝐷𝑗𝑠
 − 2 𝑡𝑗𝑠
 
𝛾𝑥𝑑𝑦2
[𝑥𝑑 {( 𝑑𝑗𝑠
 − √𝑟2 − 𝑦2)
2
+ ( 𝑑𝑗𝑟
 − 𝑟)
2
} ∙ 𝑡𝑗𝑟
 ∙ 𝜎𝑗𝑟
 
𝑦 + (2𝑥𝑑
2 + 𝑦2) ∙ 𝑡𝑗𝑠
 2 ∙ 𝜎𝑗𝑠
 
𝑦] 
 (1.3.15) 
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ここで， 𝐷𝑗𝑠
 ：スリーブ外形， 𝑡𝑗𝑠
 ：スリーブ厚み， 𝑑𝑗𝑠
 ：リング外形の 1/2， 𝑡𝑗𝑟
 ：リン
グ厚み，𝑦：スリーブ中心位置からリングに生じる降伏線までの距離，𝑟：リングプ
レートに設けられた開口部の半径， 𝜎𝑗𝑟
 
𝑦：スリーブの降伏点， 𝜎𝑗𝑠
 
𝑦：リングプレー
トの降伏点，γ：スリーブ側に作用する支圧応力の分布係数 
実験結果と計算値は近いことから，提案したキャップ接合部の全塑性状態にあるときの
力学モデルの妥当性を確認している． 
 
 
(4)サットインパイル構法 
 
文献[1-14]では，建設コスト削減及び短工期化を目的に，現場作業の省力化が図れる内面
突起付き鋼管杭を利用した１柱１杭基礎形式の基礎構造（サットインパイル工法）を開発し
ている．サットインパイル工法は，図1.3.12に示すように鋼製柱，充填コンクリート（無筋
コンクリート）及び鋼管杭の３点から構成されている．上部構造の荷重を確実に伝達する構
造とするため，鋼製柱は鋼管杭内部に挿入されており，コンクリートが鋼管杭内部に充填さ
れた構造となる．鋼管杭は，この充填コンクリートとの一体性を確保する目的で，内面突起
付き鋼管杭を利用している． 
鉛直荷重は，柱下端部に設置されているベースプレートから充填コンクリートへ伝達さ
れ，鋼管杭の突起により充填コンクリートが拘束されることで抵抗する．一方，曲げモーメ
ント及び水平せん断力は，埋込まれた柱側面の支圧により充填コンクリートへ荷重が伝達
され，鋼管杭のフープテンションにより充填コンクリートが拘束されることで抵抗する． 
 
  
図1.3.12 サットインパイル工法と荷重伝達 
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(5)鋼管柱と鋼管コンクリート杭の一体化構造 
 
文献[1-4]は，鉄骨柱と鋼管コンクリート杭を一体化させた構造を対象としており，柱杭接
合部の耐力評価及び上部構造の解析方法を提案している． 
図1.3.13に工法概要を示す．杭は内面リブ付き鋼管を用いた場所打ち鋼管コンクリート杭
で，上部構造の柱は杭上部に直接埋め込まれ，更に杭直上の柱には鉄骨基礎梁が接合されて
いる．鉄骨柱は層を構成するものではなく，鉄骨基礎梁と鋼管コンクリート杭を接合させる
ためにあるため，鉄骨柱の長さが極端に短い．本研究で対象としている１柱１基礎形式のよ
うに地中梁がない場合，図1.3.14に示す曲げモーメント分のAのようになる．一方，基礎張
りがある場合はBのようになる．文献[1-4]は，基礎梁がある接合部と基礎梁がない接合部の
両方について試験を行っている． 
表1.3.2に試験体諸元を示す．基礎梁がない試験体はタイプA，基礎梁がある試験体はタイ
プBである．試験体の外鋼管径𝐷に対する板厚𝑡の比は，𝐷 𝑡⁄ =100～114であり，SKK400を使
用している．また，コンクリート設計基準強度は𝐹𝑐=21N/mm2であり，試験時の圧縮強度は
27.4～32.1 N/mm2である． 
図1.3.15に柱杭接合部の応力状態と釣合い関係を示す．ベースプレート位置のモーメント
𝑀𝐵は，柱側面に作用する支圧力 𝑄1，𝑄2及びベースプレート側面に作用する支圧力𝑄3と， 
 
   
図1.3.13 工法概要    図1.3.14 曲げモーメント分布 
 
表1.3.2 試験体諸元 
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図1.3.15 柱杭接合部の応力状態と釣合い関係 
 
ベースプレートに作用する鉛直方向の支圧力𝐶及び𝑇の釣合い関係より(1.3.16)式のように表
される．接合部の曲げ耐力は，右辺を降伏時あるいは終局時の値として評価する． 
𝑀𝐵 = (𝑄1 ∙ 𝑦𝑞1 + 𝑄2 ∙ 𝑦𝑞2) + (𝐶 ∙ 𝑥𝑐 + 𝑇 ∙ 𝑥𝑡) = 𝑀𝑄 + 𝑀𝑁 (1.3.16) 
ここで，𝑙′：ベースプレート重心より鋼管天端までの埋込み深さ，𝑦𝑞1, 𝑦𝑞2：ベース
プレート重心より支圧力𝑄1, 𝑄2までの距離，𝑥𝑐：柱重心より支圧力𝐶重心までの距
離（𝑄0の作用方向を正），𝑥𝑡：柱重心より支圧力𝑇重心までの距離（𝑄0の作用方向
を負），𝑄1, 𝑄2, 𝑄3：柱脚部に作用する支圧力（𝑄0の作用方向を負），𝐶, 𝑇：各々
上面・下面に作用する支圧力（常に正） 
降伏曲げ耐力𝑀𝐵𝑎は，(1.3.16)式に基づき，せん断成分𝑀𝑄𝑎と軸力成分𝑀𝑁𝑎の和として次式
で評価する． 
𝑀𝐵𝑎 = 𝑀𝑄𝑎 + 𝑀𝑁𝑎 (1.3.17) 
降伏曲げ耐力のせん断成分𝑀𝑄𝑎は，図1.3.16に示す杭鋼管上端部の周方向応力𝜎𝑐1が降伏応
力度𝜎𝑦に達した時点とし，図1.3.17に示す支圧力力𝑄1𝑎, 𝑄2𝑎で表される次式により評価する． 
𝑀𝑄𝑎 = 𝑄1𝑎 ∙ 𝑦𝑞1 + 𝑄2𝑎 ∙ 𝑦𝑞2 (1.3.18) 
降伏曲げ耐力の軸力成分𝑀𝑁𝑎は，図1.3.18に示すベースプレートの支圧力分布を仮定し，
支圧応力度が𝑓𝑐′に達した時点の支圧力を𝐶𝑎，𝑇𝑎として次式により評価する． 
𝑀𝑁𝑎 = 𝐶𝑎 ∙ 𝑥𝑐 + 𝑇𝑎 ∙ 𝑥𝑡, 𝑇𝑎 ≤ 𝑇𝑠𝑎 (1.3.19) 
𝑇𝑠𝑎 = 𝐷𝑖 ∙ 𝜃𝑎 ∙ 𝑙𝑏 ∙ 𝑓0 (1.3.20) 
ここで，𝑇𝑠𝑎：降伏ずれ止め力，𝐷𝑖：鋼管杭の内径，𝑙𝑏：リブによるずれ止め長，𝑓0：
降伏ずれ止め強度1.5(3.5 + √𝐹𝑐)，𝐹𝑐：コンクリート圧縮強度，𝑓𝑐′：許容支圧強度
√𝐴𝑐 𝐴𝑏⁄ ∙ 𝑓𝑐，𝐴𝑏：支圧面積，𝐴𝑐：コンクリートのコーン状破壊面の杭鋼管への水平
投影面積，𝑓𝑐：コンクリートの許容圧縮強度 
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図1.3.16 周方向応力と支圧力の釣合い      図1.3.17 降伏時柱支圧力分布 
 
終局曲げ耐力𝑀𝐵𝑢は，(1.3.16)式に基づき，せん断成分𝑀𝑄𝑢と軸力成分𝑀𝑁𝑢の和として次式
で評価する． 
𝑀𝐵𝑢 = 𝑀𝑄𝑢 + 𝑀𝑁𝑢 (1.3.21) 
終局曲げ耐力のせん断成分𝑀𝑄𝑢は，図1.3.19のように柱埋込み部全長にわたって杭鋼管の
周方向応力𝜎𝑐が降伏応力度𝜎𝑦に達した時点とし，図に示す圧力分布を仮定して算出される
支圧力𝑄1𝑢，𝑄2𝑢により表される (1.3.22)式により評価する． 
𝑀𝑄𝑢 = 𝑄1𝑢 ∙ 𝑦𝑞1 + 𝑄2𝑢 ∙ 𝑦𝑞2 (1.3.22) 
 
     
図1.3.18 ベースプレート支圧力分布  図1.3.19 終局時柱支圧力分布 
 
終局曲げ耐力の軸力成分𝑀𝑁𝑢は，図1.3.19に示すベースプレートの支圧力分布を仮定し，
支圧応力度が𝐹𝑐′に達した時点の支圧力を𝐶𝑢，𝑇𝑢として次式により評価する． 
𝑀𝑁𝑢 = 𝐶𝑢 ∙ 𝑥𝑐 + 𝑇𝑢 ∙ 𝑥𝑡, 𝑇𝑢 ≤ 𝑇𝑠𝑢 (1.3.23) 
𝑇𝑠𝑢 = 𝐷𝑖 ∙ 𝜃𝑎 ∙ 𝑙𝑏 ∙ 𝐹0 (1.3.24) 
ここで，𝑇𝑠𝑢：終局ずれ止め力，𝐹0：終局ずれ止め強度1.5(30 + √𝐹𝑐)，𝐹𝑐′：支圧強度
√𝐴𝑐 𝐴𝑏⁄ ∙ 𝐹𝑐 
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(6)まとめ 
 
文献[1-9～1-14, 1-4]では，本研究で対象としている１柱１基礎形式の柱杭接合部と比較し
て，以下が異なる． 
・挿入される内側の鋼管の径と外側の鋼管の径が比較的近い 
・充填コンクリート内部に鉄筋が配置されていない 
・破壊モードが本研究とは異なる研究が多い 
 
文献[1-9]は，柱杭接合部における軸力伝達のみを対象とした研究であり，埋め込まれた柱
とコンクリートとの付着により伝達する軸力が増加することを明らかにしている．軸力伝
達機構は本研究でも参考になるものの，曲げに対する検討はなされていない．水平荷重が作
用すると柱とコンクリートとの間に早期に空隙が生じることから，提案式をそのまま適用
することは難しい． 
文献[1-10～1-12]は，柱杭接合部内の応力伝達機構における圧縮ストラットがソケット上
端の支圧材によるところが本研究と異なる．文献[1-12]では，試験体は𝐷 𝑑⁄ = 1.23，𝐿 𝑑⁄ =
1.0～2.0を標準としており，𝐷 𝑑⁄ が小さいことから本研究の対象としている試験体より圧縮
ストラットに効く付着面の面積が相対的に非常に大きい．よって，付着面の影響が不明であ
る．一方，柱とモルタルの抜け出しは同じだが破壊面の記述は見当たらない．しかし，応力
伝達機構は本研究と類似しており，評価式の考え方は参考になる． 
文献[1-13]では，耐荷モデルは本研究と同じであり，小径の鋼管による接合部へ応用した
研究といえる． 
文献[1-14]では，柱杭接合部の形状は本研究と類似しているが，圧縮ストラットの効果を
見込んでいない． 
文献[1-4]では，試験体は𝐷 𝑑⁄ = 2.0，𝐿 𝑑⁄ = 1.5を標準としており，本研究と形状は近いが，
実験では接合部では破壊していないため，最大耐力時の破壊モードが本研究とは異なる．ま
た，本研究で対象としている試験体より圧縮ストラットに効く付着面の面積が相対的に大
きい．また，鉄骨柱の長さが極端に短く，せん断スパンℎが小さい．よって，付着面の影響
とℎの影響が不明である．これらの違いはあるが，柱杭接合部の応力状態と釣合い関係は本
研究と非常に類似していることから，参考になる研究といえる． 
  
20 
 
１．３．２ 線路上空建物の鋼管コンクリート杭の水平載荷に関する既往の研究 
 
地中梁のない中高層の線路上空建築物に対して１柱１基礎形式の基礎を適用するため，
場所打ち鋼管コンクリート杭を用いて水平載荷試験を行った研究に文献[1-15]がある．文献
[1-15]では，場所打ちの内面突起付き鋼管コンクリート杭を対象として，地震時の挙動を把
握するため，大変形域までの水平交番載荷試験を行っている．この試験体は，コンクリート
部分には鉄筋は配置されていない．径は φ400 と φ1000 であるが，粘性地盤，砂質地盤，
中間砂礫層を持つ３種類の地盤に実際に杭を施工して，水平載荷試験を実施している．試験
の結果から，図 1.3.20 に示すような荷重－変形の履歴特性を得ている． 
試験結果を基に静的水平載荷解析を行い，いずれの地盤においても杭の荷重-変位関係や，
杭体変位，曲げモーメントの深さ方向の分布を大変形域まで解析的に再現できることを確
認している．また，各地盤深さにおける地盤反力(p)と杭の水平変位(y)の関係(p-y)について
詳細に解析を行うことにより，図 1.3.21 に示すように杭地表変位がある程度大きくなると
生じる地盤と杭間に空隙を考慮した p-y モデルによる解析結果は試験結果とよく対応する
ことを示した． 
 
粘性地盤(𝛗1000)      砂質地盤(𝛗400)  中間れき層を持つ地盤(𝛗1000) 
図 1.3.20 荷重-地表面変位関係（試験結果） 
 
  
図 1.3.21 p-y 関係の試験値と解析値の比較  
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１．３．３ １柱１基礎形式の接合部の設計法に関する既往の研究 
 
(1)１柱１基礎形式の柱杭接合部に関する既往の研究（スケルトン曲線） 
 
１柱１基礎形式の中高層線路上空建物を対象に柱を角形鋼管，杭を鋼管巻き補強場所打
ちコンクリート杭とした柱杭接合部の設計法を確立するための研究は，文献[1-16]の研究に
より行われている．この研究は，従来 4 層以下の低層線路上空建物に適用されていた構造設
計標準を 8～10 層の中高層建物に拡張するため，文献[1-15]と同時期に始まっている． 
 
文献[1-16]（その１）～（その４）では，柱杭接合部の力学性能を把握するため，交番載
荷試験を行っている．試験体の形状寸法は試設計の結果を基に決定され，図 1.3.22 に示すよ
うに杭径𝐷と柱径𝑑の比𝐷 𝑑⁄ は 3.0，鋼管杭の径厚比𝐷 𝑡⁄ は 100 を基準とし，縮尺率は約 1/3.5
としている．試験体は表 1.3.3 に示す 10 体である．鋼管内のコンクリート部分には鉄筋は
配置されていない．載荷方法は，図 1.3.23 に示すように試験体を横置きした単純梁形式で交
番載荷を行い，柱頭に支点反力としてせん断力𝑄を作用させている． 
図 1.3.24 に試験体 E-1 の柱頭のせん断力－変形関係を示す．コンクリートの初期ひび割
れの発生と同時に接合部の剛性は低下するが，その後も荷重－変形関係の包絡線上で剛性
は線形性を保ち，この領域では繰り返し荷重の影響は見られない．また，杭頭における鋼管
からのコンクリートの抜け出し量が急激に進行すると，剛性が次第に低下して変形も増大
する．接合部の力学性能は，柱鉄骨の埋込み長さ，及び杭鋼管の内面突起が影響を及ぼすが，
杭鋼管頂部の周方向補強材は最大耐力が若干増加するものの剛性に及ぼす影響はほとんど
ないことを明らかにしている． 
 
  
図 1.3.22 試験体の形状寸法 
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表 1.3.3 試験体 
 
 
    
図 1.3.23 載荷方法     図 1.3.24 柱頭のせん断力－変形関係（E-1） 
 
文献[1-16]（その５）～（その７）では，弾性域及び弾塑性域における強度と変形を明ら
かにしており，（その７）では柱接合部に初期ひび割れが発生した後の弾塑性域における荷
重と変形の関係を弾性支承上の梁理論を応用して明らかにしている．接合部における柱と
杭間の応力伝達は，両母材間の圧縮域接触面に作用する支圧力と柱下端ベースプレートの
テコ作用によりなされると考え，これらの抵抗要素を図 1.3.25 に示すように支圧ばね
（Winkler ばね）と回転ばねに置き換えた力学モデルを提案している．支圧ばねの荷重－変
形関係は，(1.3.25)式，(1.3.26)式及び図 1.3.26(1)に示すように完全弾塑性型とし，回転ばね
の荷重－変形関係は(1.3.27)式及び図 1.3.26(2)に示すように複数の直線であらわされる劣化
型としている． 
W(𝑋) = 𝐾𝐻 ∙ 𝐵𝑆
 { 𝑌(𝑋) − 𝑌(𝑋)𝐶
 
𝑆
 } （弾性域） (1.3.25) 
W(𝑋) = 𝑊𝑦 （塑性域） (1.3.26) 
Mr
 ( 𝜃𝑆
 
𝑏) = 𝐾𝑟1 ∙ 𝜃𝑆
 
𝑏 + 𝐶1  (1.3.27) 
ここで，W(𝑋)：接合部天端から X の位置における支圧力，𝐾𝐻：支圧ばねの弾性剛性，
𝐵𝑆
 ：柱の見付け幅， 𝑌(𝑋)𝑆
 ：柱の曲げ変形， 𝑌(𝑋)𝐶
 ：杭の曲げ変形，𝑊𝑦：降伏支圧力，
Mr
 ( 𝜃𝑆
 
𝑏)：回転ばねの抵抗モーメント， 𝜃𝑆
 
𝑏：柱下端の回転角，𝐾𝑟1：回転ばねの剛性，
𝐶1：抵抗モーメント軸切片 
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図 1.3.25 接合部の力学モデル   図 1.3.26 支圧ばね及び回転ばねの荷重―変形関係 
 
支圧ばねの接合部深さ方向の塑性化領域は，図 1.3.27 に示すように拡大する．図 1.3.26(1)
に示す応力状態で柱及び杭の曲げ変形に関する基礎方程式は，(1.3.28)式～(1.3.31)式で与え
られる．支圧力の塑性化領域は(1.3.28)式，(1.3.29)式を解き，弾性領域では(1.3.30)式，(1.3.31)
式を(1.3.25)式の条件の下で解き，与えられた境界条件を満足するよう積分定数を求め，接
合部の弾塑性域における荷重と変形の関係は計算される． 
0 < 𝑋 < 𝐿1で 𝐸𝑆
 𝐼𝑆
 ∙ 𝐷4 𝑌𝑆
 𝑑𝑋4⁄ = −𝑊𝑦 (1.3.28) 
      𝐸𝐶
 𝐼𝐶
 ∙ 𝐷4 𝑌𝐶
 𝑑𝑋4⁄ = 𝑊𝑦 (1.3.29) 
𝐿1 < 𝑋 < 𝐿で 𝐸𝑆
 𝐼𝑆
 ∙ 𝐷4 𝑌𝑆
 𝑑𝑋4⁄ = −𝑊(𝑋) (1.3.30) 
      𝐸𝐶
 𝐼𝐶
 ∙ 𝐷4 𝑌𝐶
 𝑑𝑋4⁄ = 𝑊(𝑋) (1.3.31) 
ここで， 𝐸𝑆
 𝐼𝑆
 ：柱の曲げ剛性， 𝐸𝐶
 𝐼𝐶
 ：杭の曲げ剛性 
 
 
図 1.3.27 支圧ばねの降伏領域 
 
文献[1-16]（その８）では，柱杭接合部の力学的挙動の概要を表現するスケルトン曲線を
簡便に求める略算法も提案されている．略算法の対象とする荷重レベルは，充填コンクリー
トに初期ひび割れが発生した後の領域としている．柱杭接合部の力学モデルは，接合部にお
ける柱及び杭を剛体と仮定し，接合部における柱と杭間の応力は，図 1.3.28 に示すよう支圧
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ばね及び回転ばねにより伝達され，柱軸力は柱下端ベースプレート位置に作用する曲げモ
ーメントとしている．ばねの荷重－変位関係に関しては，支圧ばねは図 1.3.29(1)に示すよう
に完全弾塑性型の荷重－変位関係とし，回転ばねは図 1.3.29(2)に示すように複数の直線であ
らわされる劣化型としている． 
 
     
図 1.3.28 接合部の力学モデル  図 1.3.29 支圧ばね及び回転ばねの荷重―変形関係 
 
スケルトン曲線は，柱と杭を剛体と仮定することにより接合部天端からの位置における
両者の相対変形から，支圧ばねの応力状態ごとに釣合い式を設定し，式を変形することによ
り略算式を得ている．設計用スケルトン曲線は，図 1.3.30 に示すように１次スケルトン曲線
上で，弾性剛性と弾性支承上の梁理論を応用して得られる弾性剛性による各加重時の変位
量の差分𝑑𝛿を１次スケルトン曲線上にオフセットして得られる． 
 
 
図 1.3.30 設計用スケルトン曲線 
 
文献[1-16]（その１）～（その８）は，角型鋼管の柱を対象としているのに対し，文献[1-
16]（その９）（その１０）は柱を円形鋼管にした場合の接合部を対象としている． 
文献[1-16]（その９）で行った載荷試験の試験体一覧を表 1.3.4 に，試験体の形状寸法を図
1.3.31 にそれぞれ示す． 
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表 1.3.4 試験体一覧 
 
図 1.3.31 試験体形状寸法 
 
杭鋼管天端のコンクリートの最終ひび割れ状況を図 1.3.32 に示す．ひび割れは，試験体の
パラメーターによらず載荷方向に対して±90 度の方向に発生した．その後，せん断力の増加
とともに載荷方向に対して±30 度～±45 度の範囲に複数のひび割れが発生した．単調載荷の
試験体でも載荷方向背面側にひび割れが発生した．加力終了後の充填コンクリートの破壊
状況を図 1.3.33 に示す．各試験体とも柱のベースプレートより発生するひび割れで囲まれ
た範囲内のコンクリートが鋼管より抜け出して最大耐力に至っており，ひび割れの立ち上
がり角度は 45 度～60 度の範囲であった．また，杭鋼管の内面突起が充填コンクリートの抜
け出しを拘束していたことがうかがえる． 
 
      
図 3.32 充填コンクリートのひび割れ状況   図 1.3.33 充填コンクリートの破壊状況 
 
柱頭せん断力－柱頭変形関係の代表例を図 1.3.34 に，各試験体の包絡線を図 1.3.35 に示
す．図 1.3.35 の丸印は，杭鋼管天端周方向位置に貼り付けた歪ゲージの測定値から判断した
杭鋼管の降伏荷重を示す．これより荷重－変形関係において剛性が低下し，変形が増大する
不安定現象が現れる荷重と杭鋼管の周方向降伏荷重はほぼ一致する．なお，最も埋込み長さ
の長い試験体 ELCP-3 は，接合部の充填コンクリート抜け出しによる破壊に先行して柱鉄骨
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ベースプレート位置の杭体が全塑性耐力に至っている．図 1.3.35 には，角型鋼管柱を用いた
試験体 E-1 と E-2 の柱頭せん断力－柱頭変形関係も併せて示してあり，これより杭体の寸法
形状が等しい場合，接合部の円形鉄骨柱に対する固定度は角形鉄骨柱より高いことがわか
る． 
 
  
図 1.3.34 柱頭せん断力-変形関係  図 1.3.35 柱頭せん断-変形関係（包絡線） 
 
また，文献[1-16]（その９）では（その１）～（その４）の試験結果もふまえ，試験体の
各パラメーターの比較を行い，以下のパラメーターの影響を明らかにしている． 
①交番載荷と単調載荷の違いの影響 
杭頭せん断力－杭頭変形関係の包絡線，及び杭頭せん断力－ひずみゲージによる測定値
関係の包絡線においては，繰り返しの影響は認められない． 
②柱埋込み長さの影響 
柱埋込み長さが長いほど接合部の剛性，降伏耐力及び最大耐力が向上する． 
③柱の形状の違い（角形と円形）の影響 
杭体の寸法が等しい場合，接合部の円形鋼管柱に対する固定度は角形鋼管の固定度と比
べて高い． 
 
文献[1-16]（その１０）では，（その７）で示した弾性支承上の梁理論を適用した解析の妥
当性について，円形鋼管柱を用いた１柱１杭基礎接合部においても確認している．柱頭せん
断力－柱頭変形関係の計算値と実験値の比較を図 1.3.36 に示す．これより接合部の弾塑性
域における荷重と変形の関係は，概ね評価できることがわかる． 
 
 
 
 
27 
 
 
図 1.3.36 柱頭せん断力－柱頭変形関係における計算値と実験値との比較 
 
文献[1-16]（その１）～（その１０）は，接合部の挙動，すなわち曲げモーメント及びせ
ん断力の伝達機構及び接合部の耐荷力については必ずしも明らかにはされていない．例え
ば，実験などにより確認された接合部耐力を正確に予測する手法はまだ確立されていない．
よって，柱が外側鋼管により水平方向に弾性支持されていると仮定し弾性支承上の梁とし
て解析するもので，必ずしも簡便な評価式とはいえず，また柱にベースプレートの設置され
ていない場合への適用性など，その適用範囲は比較的限られている． 
 
 
(2)１柱１基礎形式の柱杭接合部に関する既往の研究（終局耐力算出） 
 
径の大きな鋼管内に，それより径の小さな充填鋼管柱を所定の長さ差込み，その環状の空
隙にコンクリートまたはモルタルを充填して一体化する接合構造は，ソケット接合とも呼
ばれる．柱と杭の接合部をソケット接合した形式については，鉄道の分野では過去に精力的
に研究が行われた．文献[1-17, 1-18, 1-8, 1-2]に示すように多くの試験体により検証がなされ，
実験により耐荷機構，終局耐力について検討し，接合部の終局耐力を算出する方法が見出さ
れている． 
 
文献[1-17, 1-18]では，径の異なる充填鋼管の接合部について実験によりその耐荷機構・耐
荷力について検討しており，差込み長さの影響，杭板厚の影響，突起付き鋼管の影響を明ら
かにしている．また，接合部のモーメントの釣合いから接合部の終局耐力を推定する算出式
を導き出した． 
なお，文献[1-18]は，同径鋼管柱の接合部も対象に実験と評価を行っており，接合部の終
局耐力は，柱の差込み長さ及び外側鋼管の強度に影響すること，外ダイヤフラムの影響はほ
とんどないことを明らかにして耐力評価手法を提案している． 
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異径鋼管柱の接合部に関しては，図
1.3.37 に示すような接合部を有する片
持梁の柱頭に水平力を加力して接合部
の耐荷力等を調査している．試験体の
パラメーター及び諸元を表 1.3.5 に示す．
載荷方法は，単調載荷としている．コン
クリートは設計基準強度𝐹𝑐 =27 N/mm2，
鋼管杭は SKK400 相当品を使用してい
る． 
 
 
 
 
図 1.3.37 実験の概要 
 
表 1.3.5 試験体の諸元（太線枠は実験におけるパラメーター） 
 
 
実験結果から，以下のパラメーターの影響を明らかにしている． 
①差込み長さの影響 
差込み長さの短い試験体では，杭鋼管の降伏の進展はそれほど顕著ではなく，柱の抜け出
しが主な破壊要因となり，荷重が急速に低下する．一方，差込み長さの長い試験体は，杭鋼
管下端の曲げ降伏が先行しており，杭鋼管の曲げ破壊により終局に至っている．よって，差
込み長さが長いほど降伏荷重及び最大荷重は増加し，接合部の剛性も差込み長さに比例し
て増加する． 
②杭鋼管の板厚の影響 
杭鋼管の板厚の厚い試験体の方が降伏荷重及び最大荷重が増加し，接合部の剛性も鋼管
肉厚に比例して増加する． 
29 
 
③突起付き鋼管の影響 
突起付き鋼管を用いた R-2 試験体では，平鋼管を用いた試験体のように柱を強化してい
ないため，杭鋼管天端位置の柱が曲げ降伏することにより終局に至っており，鋼管杭の降伏
破壊には至っていない．差込み長さの短い R-1 試験体でも接合部の鋼管杭の降伏破壊と柱
の曲げ破壊が同時に進行しており，どちら破壊が先行したかは明確に判断しがたい状況で
あった．しかしながら，突起によるずれ止めが接合部の終局耐力に大きく影響をすることは
明らかとなっている． 
 
実験の破壊状況より，接合部の耐荷機構は，支圧力の偶力と摩擦力の偶力により柱に作用
する曲げ・せん断力に抵抗しているものと考え，図 1.3.38 に示すような耐荷モデルを仮定
し，(1.3.32)式に示すモーメントの釣合いをとっている．このとき，摩擦力は柱の引抜側及び
圧縮側に各々全周の 1/4 に均等に作用していると仮定している． 
 
 
図 1.3.38 耐荷モデル 
 
𝑀 − 𝑇 (
2√2
𝜋
) 𝑑 = −
𝐿𝑃2
3(2𝑃 − 𝑄)
+ (𝑃 − 𝑄)
𝐿(5𝑃 − 2𝑄)
3(2𝑃 − 𝑄)
 
但し，𝑀 = 𝑄 ∙ 𝑎   (𝑎：せん断スパン比) 
柱とコンクリートの間の摩擦力応力𝜏は，次式のクーロン摩擦に従うものとし， 
𝜏 = 𝑐 + 𝜎𝑛 tanφ (1.3.33) 
ここで，𝑐：粘着力，𝜎𝑛：界面に作用する直応力，φ：摩擦角 
とすると，摩擦力の合力𝑇は次式で表される． 
𝑇 = 𝑐
𝜋
4
𝑑𝐿
𝑃 − 𝑄
2𝑃 − 𝑄
+
𝜋
2√2
(𝑃 − 𝑄) tanφ 
柱に作用する支圧力𝑃は，鋼管の埋込み長さと𝐿の区間のせん断パネル（柱鋼管と杭鋼管
の間に充填された円環状のコンクリートにより構成される）のせん断耐力によって構成さ
(1.3.32) 
(1.3.34) 
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れ，次式により決定される． 
𝑃 = 𝑉𝑠 + 𝑉𝑐 (1.3.35) 
ここで，𝑉𝑠：杭鋼管の負担するせん断力，𝑉𝑐：コンクリートが負担するせん断力 
杭鋼管の負担するせん断力𝑉𝑠については，文献[1-17]では，支圧偶力が作用する時の接合
部の杭鋼管のパネルの終局耐力は，支圧力の偶力によりパネル部に2 3⁄ 𝐿の幅の引張力のバ
ンドが，支圧力の合力の作用点を結ぶ方向に形成され，この引張バンドが全降伏するものと
してモデル化して水平方向の釣合いを考えて𝑉𝑠の算定式を提案している． 
𝑉𝑠 = 𝑓𝑦 ∙ 2𝑡 ∙
𝐷′
√(2 3⁄ ∙ 𝐿)2 + 𝐷′2
(
2
3
𝐿)
2
 
ここで，𝐷′ =
𝜋
4
𝐷，𝑓𝑦：杭鋼管の降伏強度，𝑡：杭鋼管の板厚 
その後，文献[1-14]では，支圧偶力が作用する時の杭鋼管の終局耐力は，鋼管の純せん断
耐力に見直し，次式を提案している． 
𝑉𝑠 =
𝑓𝑦
√3𝑦
𝜋(𝐷 − 𝑡)𝑡
2
 
一方，コンクリートが負担するせん断力𝑉𝑐は，文献[1-17]では，実験等によりコンクリー
トが鋼管から抜け出すことが観察されていることから，コンクリートと鋼管からの引き抜
け抵抗力𝑉𝑐により決定されるとして，近似的に次式を提案している．この時，柱の引き抜け
摩擦抵抗力として寄与しているものは差し引くこととしている． 
𝑉𝑐 =
3√2
𝜋
𝐷
𝐿
{
𝜋
4
𝐷 ∙ [𝐿 − (𝐷 − 𝑑) 𝑑⁄ ] ∙ 𝑐 −
𝜋
4
𝐷
𝐿
2
𝑐} 
 
その後，文献[1-18]では，図 1.3.39
に示す釣合いを考え，コンクリー
トが負担するせん断力𝑉𝑐を見直し，
次式を提案している．なお，ここで
も柱の引き抜け摩擦抵抗力として
寄与している𝑉𝜏2は差し引くことと
している． 
図 1.3.39 コンクリート部のせん断耐力 
 
𝑉𝑐 =
3
2𝐿
[
𝜋
4
𝐷𝑖{𝐿 − (𝐷𝑖 − 𝑑) 2⁄ } ∙ 𝑐 ∙ (
2√2
𝜋
𝐷𝑖) −
𝜋
4
𝑑
𝐿
2
𝑐 (
2√2
𝜋
𝑑)] 
ここで，𝐷𝑖：杭鋼管の内径 
 
(1.3.36) 
(1.3.37) 
(1.3.38) 
(1.3.39) 
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釣合い式(1.3.32)式に(1.3.34)式及び(1.3.35)式を代入すると，𝑀または𝑄についての二次式
となり，これを解くことにより接合部の終局耐力を求めることができる． 
耐力計算における鋼管の摩擦力は以下として計算している． 
①同径鋼管の接合部 
平鋼管の場合，後述の文献[1-26, 1-27]より以下としている． 
𝑐 = 0.7 [N/mm2]，φ=20° 
ずれ止めを設けた場合，後述の文献[1-29]の API 基準に従い次式により算定している． 
𝜏𝑚𝑎𝑥 = 1.15 + 1.72𝑓𝑐𝑢 ∙ ℎ 𝑠⁄  [N/mm2] (1.3.40) 
ここで，𝑓𝑐𝑢：充填コンクリートの圧縮強度（円形供試体強度𝑓𝑐𝑦より𝑓𝑐𝑢 = 𝑓𝑐𝑦 0.8⁄
として算出），ℎずれ止め（突起）高さ[mm]，𝑠ずれ止めの間隔[mm] 
②異径鋼管の接合部 
同径鋼管の接合部に比べて精度が悪いため，後述の文献[1-28]より次式としている． 
𝑐 = 8.0 [N/mm2]，φ=0 
 
このようにして求めた計算耐力と，実験により求めた終局耐力を比較したところ，異径鋼
管接合部のうち，柱の差込み長さの長い試験体で過小評価となっており，差込み長さの終局
耐力への影響がうまく表現できていない．そこで，杭鋼管の負担するせん断力𝑉𝑠は，(1.3.37)
式に柱の差込み長さによる影響を表す補正項を加えて次式を再提案している． 
𝑉𝑠 =
𝑓𝑦
√3𝑦
𝜋(𝐷 − 𝑡)𝑡
2
(
𝐿
𝐷′
)
𝛼
 
但し，1 ≦ (𝐿 𝐷′⁄ ) ≦ 1.5 
 
実験結果と計算結果の比と 1 との残差の 2
乗[(1 − 𝑃𝑢 𝑃𝑢𝑐⁄ )
2 ]が最小になるように𝛼を求め
た結果，𝛼=0.6 が最も適合性していた．図 1.3.40
に𝛼 =0.6 とした時の接合部の終局耐力の補正
計算値と実験値との比較を示す．接合部降伏
破壊を示した試験体については，比較的精度
よく推定できている． 
但し，この文献[1-17, 1-18]で提案された耐力
算定手法は，主にずれ止めのない試験体の実
験結果を基に導かれている． 
図 1.3.40 終局耐力の実験値と修正計算値の比較 
 
(1.3.41) 
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文献[1-8, 1-2]では，各パラメーターの影響に着目した実験を行い，文献[1-18]で提案した
接合部の耐力評価手法の精度向上と適用範囲拡大を行っている． 
文献[1-8]では，繰り返し載荷の影響，柱軸力の影響，柱径𝑑と杭径𝐷の比𝐷 𝑑⁄ の影響，柱差
込み長さ𝐿と柱径𝑑の比𝐿 𝑑⁄ の影響に着目した実験を行い，文献[1-17]で提案した接合部の耐
力評価手法に対して各種影響を考慮した形に拡張している． 
文献[1-2]では，文献[1-8]の研究の知見を取り込み，二つの鋼管径の比をパラメーターとし
てその接合部の終局耐力を調査する実験を実施している．その結果，繰り返し載荷の影響は
最大荷重に至るまでは少ないこと，二つの鋼管径の違いが大きくなった場合には接合部の
破壊性状が異なることを明らかにしている．更に柱下端にベースプレートを設けた試験体
で実験を行なった結果，柱にずれ止めを設けた試験体と比べ荷重低下は早く始まるものの
破壊性状は同様であることを明らかにしている．実験結果から釣合い条件を検討し，より広
い条件下で接合部の終局耐力を比較的精度よく算出できる修正式を提案している． 
 
試験体諸元を表 1.3.6 に，試験体一般形状を図 1.3.41 にそれぞれ示す．試験体 S-1～S-11
は文献[1-17]で実施された試験体である．なお，コンクリートの設計基準強度は S シリーズ
27 N/mm2，BSシリーズ24 N/mm2であり，試験時の圧縮強度はSシリーズ35.9～39. 2 N/mm2，
BS シリーズ 26.5～32.07 N/mm2である．鋼管杭は SKK400 相当品を使用している． 
 
表 1.3.6 試験体諸元(mm)及び材料強度(N/mm2) 
 
文献[1-8]で実施された軸力を載荷した試験体 
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柱外側にずれ止めを設けた試験体 柱下端にベースプレートを設けた試験体 
図 1.3.41 試験体一般形状 
 
実験結果から，以下のパラメーターの影響を明らかにしている． 
①繰り返し載荷の影響 
𝐷 𝑑⁄  =2, 4 の試験体について単調載荷の場合と繰り返し載荷の場合の荷重変形曲線を図
1.3.42 に示す．最大荷重に至る前の間は，接合部の耐力及び剛性は，繰り返し載荷の影響を
受けない．しかし，最大荷重以降は繰り返し載荷を行った場合は単調載荷に比べて充填コン
クリートの損傷が大きくなる傾向があり，荷重が低下する． 
 
  
図 1.3.42 荷重変形曲線（繰り返し載荷の影響） 
 
②柱径𝑑と杭径𝐷の比𝐷 𝑑⁄ の影響 
𝐷 𝑑⁄ をパラメーターとした試験体の荷重変形曲線の包絡線を図 1.3.43 に示す．𝐷 𝑑⁄ が大き
いほど小さな変位にて荷重降下が始まり，最大荷重後の粘りがなくなり早期に荷重降下が
始まる傾向を示す．これは，杭鋼管の塑性変形が小さく脆性的な破壊性状となっていること
と対応している． 
破壊断面を図 1.3.44 に示す．𝐷 𝑑⁄ =2 の試験体では柱の引抜き力により柱鋼管ずれ止めか
ら斜め上方の鋼管ずれ止めに向かってひび割れが生じ，充填コンクリートが杭鋼管から大
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きく抜け出した．一方，𝐷 𝑑⁄ =4 の試験体ではひび割れが多数生じたが，充填コンクリート
が杭鋼管から抜け出すことはなかった．これは，𝐷 𝑑⁄ が大きいと柱の引抜き力が杭鋼管に直
接伝わらず杭頂部に抜けていることや充填コンクリートの抵抗面積が大きいことによるも
のと思われる． 
 
     
図 1.3.43 荷重変位包絡線(𝐷 𝑑⁄ の影響)      図 1.3.44 破壊断面 
 
③柱差込み長さ𝐿と柱径𝑑の比𝐿 𝑑⁄ の影響 
𝐿 𝑑⁄ をパラメーターとした試験体の荷重変
形曲線の包絡線を図 1.3.45 に示す．差込み長さ
が短くなるにつれ最大荷重は低下している．
これは，差込み長さが短い場合，杭鋼管と充填
コンクリートの付着抵抗がないまま荷重低下
が生じているためである． 
図 1.3.45 荷重変位包絡線(𝐿 𝑑⁄ の影響) 
 
④ベースプレートの影響 
柱下端にベースプレートを設けた BS シリーズでは，𝐷 𝑑⁄ ，𝐿 𝑑⁄ の影響ともにベースプレ
ートを用いないSシリーズと同様の傾向であった．充填コンクリート内の破壊面は，図1.3.46
に示すようにベースプレート端から杭鋼管のずれ止め方向に向かって伸びていた． 
𝐷 𝑑⁄ ，𝐿 𝑑⁄ が同条件の BS シリーズと S シリーズの実験の荷重－変形関係の包絡線の比較
を図 1.3.47 に示す．コンクリートと鋼管の材料強度が異なるものの，BS シリーズの方が小
さな変位で荷重降下が始まっている．これは，S シリーズではずれ止めの効果により充填コ
ンクリート内で柱から均等に杭鋼管に向かって荷重が伝達されるのに対し，BS シリーズで
はベースプレート端から集中して荷重が伝達するためと考えられる． 
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図 1.3.46 コンクリート内部の破断面の模式図(ベースプレートを設けた試験体) 
 
 
図 1.3.47 BS シリーズと S シリーズの荷重変位包絡線 
 
⑤柱軸力の影響 
文献[1-8]では軸力をパラメーターとした試
験結果も示している．試験体の荷重変位の包
絡線を図 1.3.48 に示す．軸力の増加に伴い若干
ではあるが最大荷重が増加する傾向がみられ
た．また，軸力が作用している試験体では柱及
び充填コンクリートの抜け出しはほとんど生
じなかった． 
 
①～④のパラメーターによる影響について，文献[1-18]で提案した接合部の耐力評価手法
により評価を行っている．なお，文献[1-18]で提案した接合部の耐力評価手法のうち，鋼管
の摩擦力は(1.3.40)式を採用している． 
(1.3.32)式の釣合い式に(1.3.34)式で求めた最大摩擦力𝑇及び(1.3.35)式で求めた支圧力の合
力𝑃を代入し，𝑀について解くと，次式により接合部の終局耐力が得られる． 
𝑀𝑢 =
𝑙𝑎𝐵 − √(𝑙𝑎𝐵)2 − 4𝑙𝑎
2𝐴𝐶
2A
 
𝑄𝑢 =
𝐵 − √(𝐵)2 − 4𝐴𝐶
2A
 
ただし，𝑙𝑎：せん断スパン[mm] 
𝐴 = 6𝑙𝑎 + 6𝑑 tanφ𝑃 + 4𝐿 
(1.3.42) 
(1.3.43) 
図 1.3.48 荷重変位包絡線(軸力の影響) 
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𝐵 = 12𝑙𝑎𝑃 + 18𝑑 tanφ𝑃 + 3√2𝑑
2𝑐𝐿 + 14𝐿 
𝐶 = 12𝑑 tanφ𝑃2 + 3√2𝑑2𝑐𝐿𝑃 + 8𝐿𝑃2 
 
上記の式により評価を行ったところ，柱に
ずれ止めを設けた試験体では，過大評価とな
っていた．そこで，試験体はずれ止めから斜め
上方にひび割れが生じたことから，図 1.3.49 に
示すように最下段のずれ止めから破壊線を設
定することを提案している．この修正により
実験値と計算値の差は小さくなっている． 
 
ベースプレートを設けた試験体については，(1.3.39)式の𝐿 − (𝐷𝑖 − 𝑑) 2⁄ の柱外径𝑑をベー
スプレートの直径𝐵𝑖に置き換えることでほぼ推定できることを明らかにしている．すなわ
ち，(1.3.39)式は次式となる． 
𝑉𝑐 =
3
2𝐿
[
𝜋
4
𝐷𝑖{𝐿 − (𝐷𝑖 − 𝐵𝑖) 2⁄ } ∙ 𝑐 ∙ (
2√2
𝜋
𝐷𝑖) −
𝜋
4
𝑑
𝐿
2
𝑐 (
2√2
𝜋
𝑑)] 
ここで，𝐵𝑖：ベースプレートの直径 
 
軸力については，文献[1-8]で提案している．実験値と計算値の比較の結果，軸力の増加に
伴い過小評価する傾向であるため，軸力が耐荷モデルの摩擦力𝑇に寄与するものして考え，
モーメントの釣合いを下式に修正している．なお，影響する軸力は，引き抜き力に対して摩
擦抵抗していると考えられる柱の 1/4 周分に作用する部分のみとしている． 
𝑀 − (𝑇 +
𝑁
4
) (
2√2
𝜋
) 𝑑 = −
𝐿𝑃2
3(2𝑃 − 𝑄)
+ (𝑃 − 𝑄)
𝐿(5𝑃 − 2𝑄)
3(2𝑃 − 𝑄)
 
ここで，𝑁：作用軸力 
 
また，文献[1-2]では，評価式の簡素化を試みている．最大摩擦力は，鋼管とコンクリート
との押し抜き試験により得られた𝜏𝑚𝑎𝑥を用いることから，摩擦力𝑇は次式となる． 
𝑇 = 𝑉𝜏2 (1.3.46) 
更に，(1.3.35)式と(1.3.36)式を利用して釣合い式(1.3.32)式を整理し，かつ，𝑉𝑐 = 0としても
数パーセントしか差がないため，𝑉𝑐 = 0とすると，釣合い式(1.3.32)式は次式となる． 
𝑀 − 𝑉𝜏1 (
2√2
𝜋
) 𝐷𝑖 = −
𝐿𝑉𝑠
2
3(2𝑉𝑠 − 𝑄)
+ (𝑃 − 𝑄)
𝐿(5𝑉𝑠 − 2𝑄)
3(2𝑉𝑠 − 𝑄)
  
(1.3.47)式は，(1.3.32)式における𝑇を𝑉𝜏1に，𝑃を𝑉𝑠に，𝑑を𝐷𝑖に置き換えた式となっている．
(1.3.45) 
(1.3.44) 
(1.3.47) 
図 1.3.49 修正したコンクリートの破壊線 
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これは，接合部の耐荷機構として支圧力による偶力は鋼管のせん断耐力𝑉𝑠のみに抵抗し，摩
擦力の偶力は充填コンクリートと鋼管の付着力𝑉𝜏1の偶力により抵抗すると単純化して考え
ることとほぼ等価である．簡素化された接合部の耐荷モデルを図 1.3.50 に示す． 
 
 
図 1.3.50 簡素化した接合部の耐荷モデル 
 
文献[1-8, 1-2]で提案された式は，現在では，鉄道構造物等設計標準・同解説（鋼とコンク
リートの複合構造物（文献[1-19]）や線路上空建築物（低層）構造設計標準（文献[1-3]）に
その評価式が取り入れられている． 
 
 
(3)まとめ 
 
文献[1-16～1-18, 1-8, 1-2]は，本研究で対象としている１柱１基礎形式の柱杭接合部とほ
ぼ同じ形式の柱杭接合部を対象としているが，以下が異なる． 
対象としている試験体は，杭鋼管の直径𝐷に対する板厚𝑡の比𝐷 𝑡⁄ は約 100 までであり，
𝐷 𝑡⁄ が 100 を超える試験体では力学性状が異なる可能性がある．一部で𝐷 𝑡⁄ =144 の試験体も
あるが，破壊モードはコーン状破壊であり，鋼管の耐力を十分に発揮できていない． 
文献[1-16]では，応力伝達機構や接合部の耐荷力については必ずしも明らかにはされてお
らず，提案された評価式の適用範囲は限られている． 
文献[1-8, 1-2]で提案された式は，鋼管内の環状の空隙は，単にコンクリートまたはモルタ
ルで充填された構造に対する式であり，鉄筋を配置した構造については明らかにされてい
ない．また，コンクリート強度による影響も考慮されていない． 
よって，本研究ではこれらの耐力評価式を引用する際は，上記の違いを適切に考慮する必
要がある． 
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１．３．４ 柱梁接合部に関する既往の研究 
 
(1)ソケット式柱梁接合部 
 
ソケット形式接合部の機構を柱と杭の接合部以外
にも適用範囲を広げた研究がされている．図 1.3.51 に
示すように径の大きな鋼管内に，それより径の小さ
な鋼管柱を差込み，その環状の空隙にコンクリート
またはモルタルを充填して一体化して接合する形式
は，ソケット接合ともいわれる．ソケット接合を柱と
梁の接合部に用いた研究は，文献[1-20～1-22]に示す
ように多くの試験体により検証がなされている． 
図 1.3.51 ソケット接合の概念図 
 
文献[1-20]では，鋼製ラーメン高架橋の柱・梁接合
部に，柱より一回り径の大きな仕口付きソケット鋼
管を用いて接合する構法を考案し，耐力試験を行っ
ている．図 1.3.52 に試験体の形状を示す． 
耐力試験は，柱接合部曲げ耐力，柱梁十字接合部耐
力，柱梁Ｌ字接合部耐力に着目して行っている．実験
結果に対し，文献[1-17]で提案している式によりＬ字
接合部の終局耐力を計算し，多少安全側の評価とな
っていることを確認している． 
図 1.3.52 試験体の形状・寸法 
 
文献[1-21, 1-22]では，ソケット式柱梁接合部を対象として，小径鋼管外面及び大径鋼管内
面に設けたずれ止め，小径鋼管に溶接したプレート，ソケット鋼管径，ソケット鋼管厚，ソ
ケット鋼管長さ等をパラメーターとしたＴ形試験体を用いた実験により柱梁接合部の耐荷
機構，終局耐力について検討している． 
図 1.3.53 に試験体形状を示す．パラメーターの範囲は，𝐷：ソケット鋼管径，𝑡：ソケット
鋼管板厚，𝐿：ソケット鋼管長さ，𝑑：柱鋼管径とすると，𝐷 𝑡⁄ ：33.8～106，𝐷 𝑑⁄ ：1.18～2.00，
𝐷 𝐿⁄ ：0.81～1.43，𝐿 𝑑⁄ ：1.10～1.57 である．ソケット鋼管には SS400 を使用している．柱と
ソケット鋼管との空隙充填材は設計基準強度 45 N/mm2のモルタルを使用しており，試験時
の圧縮強度は 43.0～53.9 N/mm2である． 
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図 1.3.53 試験体形状 
 
実験の結果，以下を明らかにしている． 
・ソケット鋼管径が大きいと最大荷重は低下する傾向があるが，外ダイヤフラム及び位置
固定プレートのうち及ぼす影響も大きい． 
・ソケット鋼管厚が厚いと最大荷重は高くなる傾向があるが，ソケット鋼管と外ダイヤフ
ラムのうち耐力の大きい方により破壊形態が支配される． 
・位置固定プレート及びずれ止め鉄筋は，剛性，最大荷重共に影響がある． 
・ソケット鋼管長さが長い方が剛性，最大荷重ともに高くなる． 
 
実験結果から図 1.3.54 に示すような耐荷モデルを仮定して，文献[1-18, 1-2]で示された評
価方法を基に下式により評価を行っている． 
𝑀1 +
𝐷
2
𝑄1 − 𝑇 (
2√2
𝜋
) 𝑑 = (𝑃 − 𝑄3)
𝐿(4𝑃 − 3𝑄2 − 𝑄3)
6(2𝑃 − 𝑄2 − 𝑄3)
+ (𝑃 − 𝑄2)
𝐿(4𝑃 − 3𝑄3 − 𝑄2)
6(2𝑃 − 𝑄2 − 𝑄3)
 
 (1.3.48) 
ここで，𝑀1：梁に作用する曲げモーメント，𝑄1：梁に作用するせん断力，𝑄2：柱上
側に作用するせん断力，𝑄3：柱下側に作用するせん断力，𝑇：柱鋼管に作用する
摩擦力の合力，𝑃：柱鋼管に作用する支圧力の合力，𝑑：柱鋼管の外径，𝐷：ソケ
ット鋼管の外径，𝐿：ソケット鋼管の長さ 
𝑇 = 𝑐
𝜋
4
𝑑𝐿
(𝑃 − 𝑄2)
(2𝑃 − 𝑄2 − 𝑄3)
+
𝜋
2√2
(𝑃 − 𝑄2) tanφ 
ここで，𝑐 = 𝜏𝑚𝑎𝑥 = 1.15 + 1.72𝑓𝑐𝑢′ ∙ ℎ 𝑠⁄ ，𝑓𝑐𝑢′：モルタルの圧縮強度（円形教師体強
度𝑓𝑐𝑦′より𝑓𝑐𝑢′ = 𝑓𝑐𝑦′ 0.8⁄ として算出），ℎ：ずれ止め（突起）高さ，𝑠：ずれ止め
の間隔，φ=0° 
𝑃 = 𝑉𝑠 + 𝑉𝑐 + 𝑉𝑝 (1.3.50) 
(1.3.49) 
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図 1.3.54 接合部の耐荷モデル 
 
ここで，𝑉𝑠：ソケット鋼管の負担するせん断力，𝑉𝑐：モルタル部が負担するせん断力，
𝑉𝑝：外ダイヤフラムが負担するせん断力 
𝑉𝑠 =
𝑓𝑠𝑦
√3𝑦
𝜋(𝐷 − 𝑡) ∙ 𝑡
2
 
ここで，𝑓𝑠𝑦：ソケット鋼管降伏強度，𝑡：ソケット鋼管板厚，𝐷：ソケット鋼管外径 
𝑉𝑐 =
3
2𝐿
[
𝜋
4
𝐷𝑖{𝐿′ − (𝐷𝑖 − 𝑑) 2⁄ } ∙ 𝑐 ∙ (
2√2
𝜋
𝐷𝑖) −
𝜋
4
𝑑
𝐿
2
𝑐 (
2√2
𝜋
𝑑)] 
ここで，𝐷𝑖：杭鋼管の内径，𝐿′：ソケット鋼管天端から最下段ずれ止めまでの長さ 
𝑉𝑝 = 𝑓(𝛼) ∙ 𝐴1 ∙ 𝑓𝑑𝑦 (1.3.53) 
ここで，𝑓(𝛼) = 2 √3⁄ ∙ √2 sin 𝛼2 + 1 
(1.3.48)式の釣合い式に(1.3.49)式及び(1.3.50)式を代入して𝑀について解くことで接合部の
終局耐力を求めることができる．実験結果と終局耐力を比較した結果，ばらつきが大きいた
め，支圧力の合力𝑃を以下のように補正を試みている． 
𝑃 = (𝑉𝑠 + 𝑉𝑐 + 𝑉𝑝) ∙ α (1.3.54) 
補正係数αは，まず，終局耐力を計算し，実験結果と一致する補正係数αを試験体ごとに求
めている．次に，補正係数αと実験パラメーターとの相関性について検討し，相関性の高い
パラメーターを𝐷 𝑑⁄ ，𝐷 𝑡⁄ ，𝐷 𝐿⁄ に絞り込んでいる．最後に，その逆数の積をとり整理する
ことにより次式で定式化している． 
(1.3.51) 
(1.3.52) 
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補正係数αとパラメーターとの関係を図 1.3.55
に示す． 
𝛼 = 0.327𝑋 + 0.567 (1.3.55) 
ここで，𝑋 = (𝑑 𝐷⁄ ) ∙ (𝑡 𝐷⁄ ) ∙ (𝐿 𝐷⁄ ) ∙ 100， 
𝑑：柱鋼管径，𝐷：ソケット鋼管径，𝑡：ソ
ケット鋼管板厚，𝐿：ソケット鋼管長さ 
 
 
図 1.3.55 補正係数 α とパラメーターの関係 
 
これらソケット接合における提案式は，鋼管内の環状の空隙を単にコンクリートまたは
モルタルにより充填した構造に対する式であり，鉄筋を配置した構造については明らかに
されていない．また，試験体のパラメーターが𝐷 𝑡⁄ ：33.8～106，𝐷 𝑑⁄ ：1.18～2.00，𝐷 𝐿⁄ ：0.81
～1.43，𝐿 𝑑⁄ ：1.10～1.57 であり，本研究の範囲とは異なっており，特に𝐷 𝑡⁄ が大きく異なっ
ている． 
 
 
(2)鋼構造充填接合構法による接合部 
 
充填接合構法においては，これまでの研究では各種合成構造設計指針に示されたコンク
リートの支圧強度の評価式を準用し，鋼管の拘束効果については実験結果を回帰した係数
を用いた評価を試みている．しかし，充填接合構法における二重鋼管形式の接合部は適用外
であるため，文献[1-23]では，新たな評価方法の提案を試みている． 
 
文献[1-23]（その１）では，文献[1-12]の研究に先立ち行われたもので，充填接合構法の接
合部において圧縮ストラットを形成する機械的ずれ止めによる応力伝達を評価するための
基礎研究として，部分モデル試験体を用いて押し抜き及び引き抜き実験を行い，鋼管内に充
填したコンクリートの支圧耐力について検討している．また，鋼管とコンクリートの応力伝
達機構をモデル化し，鋼管の拘束効果を考慮したコンクリートの支圧耐力評価を試みてい
る． 
実験で得られた降伏耐力から，次式によりコンクリートの強度上昇率𝛽を求めている． 
𝛽 = 𝑃𝑐
 
𝑦 𝑁⁄ ∙ 𝐴𝑟 ∙ 𝜎𝑐
 
𝐵 (1.3.56) 
ここで， 𝑃𝑐
 
𝑦：試験体の降伏耐力，𝑁：支圧材の本数，𝐴𝑟：支圧材の見付面積， 𝜎𝑐
 
𝐵：
コンクリートの圧縮強度 
42 
 
各試験体の強度上昇率𝛽と鋼管の径厚比𝐷 𝑡⁄ の関係を図1.3.56に示す．鋼管の径厚比の減少
に伴い𝛽が増加する傾向がみられ，鋼管の拘束効果による影響が確認できる． 
支圧材近傍のコンクリート応力状態に対して，Mohr-Coulombの破壊条件を適用し，破壊
条件を満たす鉛直荷重の簡易評価方法として次式を提案している． 
𝑃𝑎 = 𝑁 ∙ 𝐴𝑟 ∙ 𝜎𝑐
 
𝐵 ∙ {1 + 11.2(𝐷 𝑡⁄ )
−0.40} (1.3.57) 
𝑋 = 11.2(𝐷 𝑡⁄ )−0.40としたときの変数𝑋と鋼管径厚比𝐷 𝑡⁄ の対応を図1.3.57に示す． 
 
     
図 1.3.56 コンクリート強度上昇率と径厚比の関係  図 1.3.57 変数 X と径厚比の関係 
 
文献[1-23]（その２）では，円形鋼管柱梁接合部を対象として十字形部分架構試験体を用
いた加力実験を行い，その弾塑性挙動について検討している．また，柱，接合用鋼管及びモ
ルタルの応力伝達機構をモデル化し，モルタルの圧壊で決定する接合部の降伏耐力及び最
大耐力の評価式を提案している．柱，モルタル及びリングパネルにおけるそれぞれの力の釣
合い状態を図1.3.58に示す． 
 
 
図 1.3.58 接合部の力の釣合い状態 
43 
 
 
テコ反力による応力伝達及び圧縮ストラットによる応力伝達の評価に基づき，モルタル
の圧壊により決定する接合部の耐力を提案している．文献[1-12]（その３）と同様の考え方
であり，接合部の降伏耐力 𝑀𝑗
 
𝑦は，テコ作用による抵抗モーメント 𝑀𝑡
 
𝑦と圧縮ストラットに
よる抵抗モーメント 𝑀𝑠
 
𝑦の累加として(1.3.58)式により算定する． 
𝑀𝑗
 
𝑦 = 𝑀𝑡
 
𝑦 + 𝑀𝑠
 
𝑦 (1.3.58) 
𝑀𝑡
 
𝑦 =
𝑞𝑦 ∙ 𝑙1
2 ∙ 𝑙2
2(2𝑙1 + 3𝑙2)
 
𝑀𝑠
 
𝑦 = min
 
( 𝑀𝑐𝑠
 
𝑦, 𝑀𝑟𝑠
 
𝑦) (1.3.60) 
𝑀𝑐𝑠
 
𝑦 =
2
3
𝐹𝑚 ∙ 𝐴𝑐
 
𝑟 ∙ 𝑙𝑎 (1.3.61) 
𝑀𝑟𝑠
 
𝑦 =
2
3
𝐹𝑚 ∙ 𝐴𝑟
 
𝑟 ∙ 𝑙𝑏 (1.3.62) 
ここで，𝐹𝑚 = 𝜎𝑚
 
𝐵 ∙ {1 + 11.2(𝐷 𝑡⁄ )
−0.40}，𝑞𝑦：モルタルの支圧反力，𝑙1：柱の埋込み
長さ，𝑙2：リングパネル端からモーメント分布の反曲点までの高さ， 𝐴𝑐
 
𝑟：柱側ずれ
止めの有効面積，𝑙𝑎： 𝐴𝑐
 
𝑟分布の重心位置から柱軸心長までの距離， 𝐴𝑟
 
𝑟：リングパ
ネル側ずれ止め有効面積，𝑙𝑏： 𝐴𝑟
 
𝑟分布の重心位置から柱軸心長までの距離， 𝜎𝑚
 
𝐵：
モルタル圧縮強度，𝐷 𝑡⁄ ：支圧材が取り付く部材の径厚比 
接合部の最大耐力 𝑀𝑗
 
𝑢も，降伏耐力と同様に(1.3.63)式により算定する． 
𝑀𝑗
 
𝑢 = 𝑀𝑡
 
𝑢 + 𝑀𝑠
 
𝑢 (1.3.63) 
𝑀𝑡
 
𝑦 = 𝛼 ∙ 𝑞𝑦 ∙ {√(𝑙1 + 2𝑙2)2 + 𝑙1
2 − (𝑙1 + 2𝑙2)} ∙ 𝑙2，𝛼 = 0.85 (1.3.64) 
𝑀𝑠
 
𝑢 = min
 
( 𝑀𝑐𝑠
 
𝑢, 𝑀𝑟𝑠
 
𝑢) (1.3.65) 
𝑀𝑐𝑠
 
𝑢 = 𝐹𝑚 ∙ 𝐴𝑐
 
𝑟 ∙ 𝑙𝑎 (1.3.66) 
𝑀𝑟𝑠
 
𝑢 = 𝐹𝑚 ∙ 𝐴𝑟
 
𝑟 ∙ 𝑙𝑏 (1.3.67) 
 
文献[1-23]（その３）では，充填接合構法を適用した円形鋼管柱梁接合部（図1.3.60(a)）の
評価式を方円形鋼管柱継手（図1.3.59(b)）に適用した検討を行っている．片持ち柱形式の10
体の試験体を用いて実験を行い，その弾塑性挙動について検討している．また，柱の釣合い
状態をモデル化し，モルタルの圧壊により耐力が決定する場合の継手の降伏耐力及び最大
耐力の評価式を提案して，以下の知見を得ている． 
・柱の埋込み長さとモルタルの圧壊強度を十分に確保し，モルタルを先行破壊させない設
計とすれば，柱脚部を先行降伏させることができる． 
・柱の初期剛性は，継手がない場合の初期剛性により評価できる． 
・柱継手の降伏耐力及び最大耐力の評価式を提案した．モルタルの圧壊により決定する接
合部の降伏耐力及び最大耐力の評価式は，強強度鋼に対しても適用できる． 
(1.3.59) 
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図 1.3.59 接合部の応力伝達機構 
 
 
(3)まとめ 
 
文献[1-20～1-22]は，文献[1-17, 1-18, 1-8, 1-2]の柱杭接合部の考え方を柱と梁の接合部に応
用した研究であり，同様に文献[1-23]は，文献[1-12]の柱杭接合部の考え方を柱と梁の接合部
に応用した研究である．よって，耐荷機構及び終局耐力評価式の考え方は同じである． 
更に，文献[1-22]では，実験結果と終局耐力の計算値の差のばらつきを実験パラメーター
との相関性から補正することを試みており，この考え方は本研究でも参考になる． 
よって，本研究では柱杭接合部の文献を参考にすればよいと考える． 
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１．３．５ 鋼管内面の付着応力に関する研究 
 
鋼管とコンクリートの付着抵抗を増加させるための初期の研究は，文献[1-24]に見られる．
文献[1-24]では，鋼管の付着抵抗を増加させる方法として，従来の縞鋼板よりも高さの高い
突起を鋼管表面に施した鋼管を開発し，付着特性の把握を試みている．試験は，静的押し抜
き試験を15体，疲労押し抜き試験を8体実施している．試験結果から，縞鋼管のコンクリー
トとの付着力は，平鋼管に比べて非常に高く，13.0～14.6倍であることを明らかにしている．
しかしながら付着力を試験で確認したのみで，評価の提案には至っていない． 
 
その後，文献[1-25]にみられるように，CFT構造において鋼管とコンクリートの接触面に
おける歪みのずれの有無が大きな耐力差が生じさせることから，鋼管の内面にリブ（突起）
を設け，コンクリートとの一体性を確保し，一般化累加強度発揮の条件を満足させる研究が
行われている． 
文献[1-25]では，杭や矢板に用いることを前提に開発した内面リブ付きスパイラル鋼管を
対象として，試験体20体を用いて図1.3.60に示す押し抜き試験を行い，最適リブ形状として
表1.3.7に示す仕様を提案している．また，試験の結果から，付着強度𝜏𝐵𝑚𝑎𝑥は下式が成立す
ることを明らかにしている． 
𝜏𝐵𝑚𝑎𝑥 = 𝜏𝐵0 + 𝑘 ∙ 𝜎𝑛 (1.3.68) 
ここで，𝜏𝐵0：コンクリートの単純せん断強度，𝑘：拘束係数 
 
  
図 1.3.60 押し抜き試験 
 
 
表 1.3.7 最適リブ形状の仕様 
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文献[1-26, 1-27]は，文献[1-17, 1-18, 1-2]において，主にずれ止めのない試験体の実験結果
を基に導かれた耐荷力の計算において引用されており，平鋼管の場合の摩擦力は，以下とし
ている． 
𝑐 = 0.7 [N/mm2]，φ=20° 
 
文献[1-28]では，直径の異なるスパイラルリブ付き鋼管（内側鋼管は外面リブ付き，外側
鋼管は内面リブ付き）を内外に重ねてその間にコンクリートを充填する形式の重ね継手に
対して，引き抜きに関する応力伝達機構を解明し，設計式を提案している．試験体の概要を
図1.3.61に，図1.3.62に付着応力度と鋼管の滑りの関係の代表例を示す．鋼管杭はSKK490で
あり，径厚比𝐷 𝑡⁄ は37.5～66.7である．コンクリートの圧縮強度は29.2～32.1 N/mm2である． 
 
   
図1.3.61 試験体の概要図       図11.3.62 付着応力度とすべりの関係 
 
試験結果から外側鋼管の円周方向応力度𝜎𝐻0，外側鋼管の相当応力度σeqを(1.3.70)式で提案
している． 
𝜎𝐻0 = 0.714 ∙ 𝑇 (𝜋 ∙ 𝑡0 ∙ 𝑙𝑒)⁄  (1.3.69) 
𝜎𝑒𝑞 = (𝜎𝐻0
2 + 𝜎𝑍
2 − 𝜎𝐻0 ∙ 𝜎𝑍)
1 2⁄  (1.3.70) 
ここで，𝑇：設計引張力，𝑡0：外側鋼管厚さ，𝑙𝑒：有効継手長さ，𝜎𝑍：鉛直方向応力度 
図1.3.63に実験時の最大荷重を𝑇として各試験体の設計式による計算結果を示す．縦軸は
最大付着応力度，横軸は計算により得られた相当応力度を鋼材の降伏応力度𝜎𝑦で除した値
である．コンクリートの付着破壊は，𝜏 = 85.4 kgf/cm2以上となっており，これを根拠とし
て，文献[1-17, 1-18]では突起付き鋼管を用いた場合の摩擦力を 
𝑐 = 8.0 [N/mm2]，φ=0 
として引用している．ただし，試験体の径厚比𝐷 𝑡⁄ は，37.5～66.7の範囲であり，𝐷 𝑡⁄ の大き
い試験体は試験を行われていない． 
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図1.3.63 付着応力度とすべりの関係 
 
海外においては，従来から鋼管にて構成されるジャケット構造物と鋼管杭の接合構造と
して，重なり合った鋼管同士の環状の隙間にモルタルを充填し一体化する類似の接合構造
が用いられているが，このような接合構造については，米国石油協会(API)の文献[1-29]やノ
ルウェー船級協会(PNV)等の規準である文献[1-30]にその設計方法が示されている． 
なお，文献[1-29]は，文献[1-18, 1-2]において下式に示すずれ止めを設けた場合の鋼管と充
填モルタルとの極限付着強度τmax(N/mm2)の算定に引用されている． 
𝜏𝑚𝑎𝑥 = 1.15 + 1.72𝑓𝑐𝑢 ∙ ℎ 𝑠⁄  (1.3.71) 
ここで，𝑓𝑐𝑢：充填コンクリートの圧縮強度（円形教師体強度𝑓𝑐𝑦より𝑓𝑐𝑢 = 𝑓𝑐𝑦 0.8⁄
として算出），ℎずれ止め（突起）高さ，𝑠ずれ止めの間隔 
APIやPNV等の規準では，その付着力の評価方法について詳述されている．しかしながら，
APIやPNV等の規準に記述されているのは，あくまで軸力の伝達を主体とした接合部に関す
るものであり，荷重の伝達は全て鋼管とグラウトの間の付着力によっている．文献[1-16]の
実験的研究では，接合部の曲げ伝達においては，鋼管とグラウトの付着力ばかりでなく，鋼
管とグラウトの間の支圧力も重要な荷重伝達機構であることが明らかにされており，APIや
PNV等の設計方法では接合部の終局耐力を正確に評価することはできない． 
 
大口径の鋼管杭については，基礎工事を施工する会社が評定を取得している工法もある．
その一つに，耐震杭協会の KCTB 場所打ち鋼管コンクリート杭（内面突起付き鋼管により
補強した場所打ちコンクリート杭）（文献[1-31]）がある．評定の中で，内面突起付き鋼管
とコンクリートの短期許容支圧せん断耐力が次式で定められている．なお，終局は短期の
1.5 倍とする． 
𝑐 = 1.5 ∙
3
4
{0.34 + √𝐹𝑐 10⁄ } (1.3.72) 
ここで，𝐹𝑐：コンクリート強度 
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𝜏𝑚𝑎𝑥 = √𝜎𝐵[2.79 + 163.3(𝑡 𝐵⁄ )] (1.3.74) 
ここで，𝜎𝐵：コンクリート圧縮強度，𝑡 𝐵⁄ ：径厚比の逆数 
 
文献[1-34]は，内面突起付き円形鋼管と充填コンクリート間の付着機構について，押し抜
き試験を実施して付着機構を明らかにし，最大付着耐力𝜏𝑚𝑎𝑥の推定式として(1.3.75)式を提
案している．ただし，試験体の径厚比𝐷 𝑡⁄ は，25.3～101.8 の範囲であり，径厚比の大きい試
験体は試験が行われていない． 
𝜏𝑚𝑎𝑥 = min
 
(𝜏1𝑚𝑎𝑥 + 𝜏2𝑚𝑎𝑥) (1.3.75) 
𝜏1𝑚𝑎𝑥 ≥ √𝜎𝑐 ∙ 𝜎𝑡  
𝜎𝑐 = 𝐹𝑐 + 𝛼 ∙ 𝐾 ∙ 2 ∙ (𝑡 𝐷⁄ ) ∙ 𝜎𝑦  
𝜎𝑡 = 0.221 ∙ 𝜎𝑐
0.84  
𝜏2𝑚𝑎𝑥 = (𝐷
2 − 𝑑2)𝜎𝑦 (4𝑑𝐿)⁄   
ここで，𝜏1𝑚𝑎𝑥：コンファインド効果を考慮したコンクリートせん断耐力，𝜎𝑐：コン
ファインド効果を考慮したコンクリート最大圧縮耐力，𝜎𝑡：コンファインド効果を
考慮したコンクリート最大引張耐力，𝐹𝑐：コンクリートのシリンダー圧縮強度，𝛼：
0.3，𝐾：拘束係数 4.0，𝑡 𝐷⁄ ：径厚比の逆数，𝜎𝑦：鋼管の降伏応力度，𝜏2𝑚𝑎𝑥：鋼管
の一軸降伏荷重，𝑑：鋼管の内径，𝐿：鋼管の付着長 
 
なお，文献[1-23]（その１）おいて，接合部において圧縮ストラットを形成するずれ止め
による応力伝達を評価するために行われた押し抜き及び引き抜き実験から，コンクリート
強度上昇率𝛽と鋼管径厚比𝐷 𝑡⁄ の関係は，図3.1.66に示すように径厚比𝐷 𝑡⁄ の減少に伴い𝛽が
増加する傾向がみられる．このことから，鋼管の拘束効果による影響が確認できる． 
 
 
図 1.3.66 コンクリートの強度上昇率と径厚比の関係 
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１．３．６ 国外の既往の研究 
 
１柱１基礎形式のように径の大きな鋼管内に，それより径の小さな鋼管柱を差込み，その
環状の空隙にコンクリートまたはモルタルを充填して一体化して接合する形式は，国外で
は，「グラウンド接合（Grouted Connections）」と呼ばれる他，「グラウンド パイル－スリ
ーブ接合（Grouted Pile-to-Sleeve Connections）」や「ジャケット構造（Jacket Structure）」と呼
ばれる． 
グラウンド接合は，石油及びガス産業において数十年にわたって広く使用されており，最
近では，海洋構造物で広く使用されるようになっている．海洋構造物では，図 1.3.67 に示す
ように石油やガスのプラットフォームの基礎や，風力発電機の柱の基礎の接合部に使用さ
れている． 
グラウンド接合の荷重伝達の主な方法は，鋼管表面とグラウトとの付着及びグラウトの
圧縮を介して垂直方向に作用するせん断摩擦のみである．１柱１基礎形式の鋼管柱に作用
する軸力は，杭鋼管表面との付着力だけでなく，鋼管柱の下部に設けられたベースプレート
によっても下部コンクリートに伝達されるため，グラウンド接合とは荷重伝達方法が異な
る． 
 
 
図 1.3.67 プラットフォームや風力発電機に使用されるグラウンド接合 
 
グラウンド接合に関する研究は，文献[1-35]に見られるように，1970 年代にグラウンド接
合の軸方向耐力の実験的評価に関する先駆的研究が行われた．文献[1-35]では，400 体以上
の試験結果から鋼管の表面状態，半径方向の剛性，グラウトの特性，長さと直径の比の影響
を明らかにしている．また，グラウトの破損モードは，せん断キーの間に斜めのひび割れが
あるグラウト界面でのグラウトの破砕とすべりの組み合わせであることを明らかにし，図
1.3.68 に示すような二つの連続するグラウトの亀裂間にある拘束されていないグラウトの
平衡が影響することを明らかにしている．しかし，実施された試験のいずれもこれらの破壊
モードが予想され，発生の限界が検証された範囲ではなかった． 
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図 1.3.68 ひび割れした環状グラウト 
 
文献[1-36]では，BP（British Petroleum）によって行われた実験により，軸方向の圧縮引張
荷重及び軸方向曲げ荷重の両方を受ける接合部の耐力を検討している．検討の結果，曲げ荷
重が加えられた場合，曲げ応力が軸方向応力よりも小さいと軸方向荷重が最大18％減少す
ることを明らかにしている．これは文献[1-37]と一致していないが，軸力と曲げ荷重が複合
的に作用する場合，接合部の耐力が14％の向上することを示している．しかし，荷重の組み
合わせが提示されていないため妥当性を評価することはできない． 
 
文献[1-37]では，モーメント荷重，鋼管とシアキーの位置関係，鋼管の偏心の影響など，
過去に試験されていなかった要因の影響の検討を行い，API，DNV，DOE の設計コードで使
用されている高い安全係数を低減することを提案している．また，曲げモーメントと軸力の
組み合わせが耐力を低減させないことを明らかにしている． 
 
文献[1-38]では，グラウンド接合部の軸方向荷重に対するグラウト圧縮強度の影響につい
て表面仕様を調査し，グラウトの破壊性状を明らかにしている．図 1.3.69 に最上段のシアキ
ーのせん断破壊の状況を，図 1.3.70 にグラウンド接合内の圧縮ストラットに作用する力を
示す．疲労試験の結果により，グラウト強度やサイクル数に大きなばらつきがあるが圧縮負
荷では S-N 曲線に有意差はないことを明らかにしている．しかし，拘束効果の影響がある
と述べられているが具体的な調査は行われていない．なお，グラウト内に強化繊維を使用す
ることにより軸方向耐力が約 25％向上することを明らかにしている． 
 
         
図 1.7.69 最上段シアキーのせん断破壊 図 1.3.70 圧縮ストラットに作用する力 
52 
 
文献[1-39]は，グラウンド接合に関する多くの既往研究を考察している．異なる性状の破
壊モードの比較を行い，軸方向荷重，複合荷重及び繰り返し荷重下のグラウンド接合の機械
的特性を示している．また，既往研究によって提案された評価式も示している．静的荷重下
の典型的な破壊モードは，鋼管パイルとグラウトとの間の滑り（図 1.3.71(a)）と，鋼管のせ
ん断コネクタ周りのグラウトの破砕（図 1.3.72）である．これは鋼管パイルとグラウト間の
結合領域がスリーブとグラウト間の結合領域よりも小さいためである． 
 
   
(a)       (b)          (c)         (d)          (e) 
図 1.3.71 せん断コネクタ部分の破壊モード        図 1.3.72 コネクタ周りの破壊 
 
文献[1-40]では，大口径鋼管基礎のグラウト接合においては，せん断コネクタと鋼管の間
に滑りが生じるために軸方向耐力が明らかに低下することから，既往研究を批評的な視点
で検証している．2009 年中頃までに発表された研究の検証から以下のことを示している． 
1.多軸応力下での複雑な複合相互作用が耐力低下の原因となるが，既存研究では複合相互
作用が十分に考慮されていない． 
2.試験は，実際のグラウンド接合の状況を模したものではなく，実際の海洋構造物の構造
で得られた荷重条件を満たす実験は限られている． 
3.既往研究では曲げ荷重及び軸方向荷重が相互作用しないという前提で検討されている． 
4.既往研究の試験では，軸方向荷重及び組み合わせ荷重により軸方向の最大耐力が低減す
ることが示されている． 
5.グラウトの養生期間中に建設ステップに伴う応力状態の変化が生じると，グラウト特性
及び付着強度に影響を及ぼすが，既往研究や建設手順には反映されていない． 
6.接合部内に水分が存在すると，繰り返し変形により生じたグラウトパウダーにより鋼管
とグラウトの摩擦係数は低下するが，設計には反映されていない． 
既往研究は，前提条件や検討内容が十分ではなく，影響を与えるすべての要因を完全に明
らかにするためには更なる研究が必要であると指摘している．今後行われる研究は，水分の
存在や鋼材の腐食など実際の環境条件を考慮して耐力と耐久性を検証することや，疲労寿
命に及ぼす複合荷重の影響も検証するように提言している． 
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１．４ 既往の終局耐力評価式と課題 
 
１．４．１ 既往の接合部の終局耐力評価式 
 
柱杭接合部に鉄筋を配置せずに鋼管のみで補強された柱杭接合部を対象とした研究[1-2]
においては，柱杭接合部の縮尺模型について実験を行い，曲げモーメント及びせん断力の伝
達機構を解明し，ソケット接合部の終局耐力を推定する評価式を提案している．実験結果か
らソケット接合部の終局耐力は，柱の差込み長さ，ソケット鋼管の板厚，コンクリートに接
するソケット鋼管のずれ止めの有無，ソケット鋼管と柱径の比𝐷 𝑑⁄ ，柱端部のベースプレー
トの有無，繰り返し載荷等の影響を明らかにして評価式を導き出している． 
 
 
(1)接合部の耐荷モデル 
 
実験結果及びその分析から接合部内の耐荷機構は，支圧力の偶力と摩擦力の偶力により
柱鋼管に作用する曲げモーメント及びせん断力に抵抗しているものと考えられ，図 1.4.1 に
示すような耐荷モデルを仮定して力の釣合いによる接合部の終局耐力を推定している．同
図に示されたモデルにより，接合部での終局時のモーメントの釣合いは，(1.4.1)式で表され
る． 
𝑀 − 𝑇 (
2√2
𝜋
) 𝑑 = −
𝐿𝑃2
3(2𝑃 − Q)
+ (𝑃 − 𝑄)
𝐿(5𝑃 − 2𝑄)
3(2𝑃 − 𝑄)
 
ただし，𝑄 = 𝑀 ℎ⁄  
𝑀：柱に作用する終局時の曲げモーメント[N・mm]  
𝑄：柱に作用する終局時のせん断力[N] (= 𝑀 ℎ⁄ ) 
𝑇：柱に作用する摩擦力の合力[N] 
𝑃：柱に作用する支圧力の合力[N] 
𝑑：柱の径[mm] 
𝐿：柱差込み長さ[mm] 
ℎ：せん断スパン[mm] 
なお，柱とコンクリートの間の摩擦力は，柱の圧縮側及び引張側に各々全周の 1/4 に均等
に作用し，最大摩擦力に達していると仮定している．このモーメントの釣合いから，摩擦力
の合力の最大値及び支圧力の合力の最大値を求めることにより，接合部の終局耐力を推定
している．モーメントの釣合い式である(1.4.1)式を整理すると𝑀についての二次方程式が得
られ，これを解いて接合部の終局耐力𝑀を求めることができる． 
(1.4.1) 
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図 1.4.1 既往評価式の接合部の耐荷モデル 
 
 
(2)終局時の摩擦力の合力 
 
柱とコンクリートの間の摩擦応力はクーロン摩擦力に従うものとすると，摩擦力の合力𝑇
は(1.4.2)式で表される． 
𝑇 = 𝑐
𝜋
4
𝑑𝐿
𝑃 − 𝑄
2𝑃 − 𝑄
+
𝜋
2√2
(𝑃 − 𝑄) tanφ 
𝑐：粘着力[N/mm2] 
φ：摩擦角[rad] 
粘着力𝑐は，ずれ止めを設けた場合のソケット鋼管とコンクリートとの極限付着強度𝜏𝑚𝑎𝑥
と同じと仮定し，American Petroleum Institute の石油プラットフォームに関する基準[1-29]に
したがって(1.4.3)式により算定している．この場合，c = 𝜏𝑚𝑎𝑥，φ=0 としている． 
𝜏𝑚𝑎𝑥 = 1.15 + 1.72𝑓𝑐𝑢 ∙ ℎ𝑠 𝑠⁄  (1.4.3) 
𝑓𝑐𝑢：コンクリート圧縮強度[N/mm2] 
（円形供試体強度 𝑓𝑐𝑦より𝑓𝑐𝑢 = 𝑓𝑐𝑦 0.8⁄ として算出） 
ℎ𝑠：ずれ止め（突起）高さ[mm] 
𝑠：ずれ止めの間隔[mm] 
 
 
(3)支圧力の合力 
 
柱に作用する支圧力の合力𝑃は，柱のソケット鋼管への柱差込み長さ𝐿の区間のせん断パ
ネル（ソケット鋼管及びソケット鋼管と柱の間に充填されたコンクリートにより構成され
る）のせん断耐力により決定され，(1.4.4)式で表される． 
𝑃 = 𝑉𝑠 + 𝑉𝑐 (1.4.4) 
d
ソケット D
柱
L
Q :せん断力
M :曲げモーメント
柱差込部の釣合
P ：支圧力の合力
P
T
Q
M
P-Q
T
T ：摩擦力の合力 M+QL
Q
P
P-QT
T
ソケット部の釣合
𝑃
2𝑃 − 𝑄
𝐿
𝑃 − 𝑄
2𝑃 − 𝑄
𝐿
(1.4.2) 
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１．４．２ 既往の終局耐力評価式の適用範囲拡大における課題 
 
本研究では，柱杭接合部のソケット鋼管の板厚を薄くすることによる接合部耐力の低下
分を，充填コンクリート内に配置する鉄筋により補う方法の他，充填コンクリートの高強度
化や軸力を接合部の耐力評価に見込む方法を想定している． 
 
本研究と文献[1-2]と比較した場合，想定している接合部形状，柱とコンクリートが一体と
なって抜け出す終局状況，接合部の耐荷モデル等の基本的な考え方は一致していると考え
る．一方，異なる部分は，文献[1-2]の既往の耐力評価式では，以下の影響が考慮されていな
いことである． 
①充填コンクリートの高強度化の影響 
②ソケット鋼管の板厚の薄肉化の影響 
③主筋・帯筋の影響 
④軸力の影響 
載荷試験及び FEM 解析によりこれらの影響が接合部の耐力に及ぼす状況を明らかにし，
既往の耐力評価式の見直しと適用範囲拡大を試みる． 
 
コンクリート強度については，既往の耐力評価式は鋼管内に充填されたコンクリート設
計基準強度𝐹𝑐が 24 または 27 N/mm2の試験体による実験結果から導かれている．既往の耐力
評価式においては(1.4.3)式の粘着力𝑐にて考慮されているのみであり，粘着力𝑐に起因する終
局状態以外の場合はコンクリート強度の影響は考慮されないことになる．また，コンクリー
ト強度が柱杭接合部の耐力に影響を及ぼす実験結果[1-41]があることから，既往の耐力評価
式ではコンクリート強度が十分に反映できていない可能性が高い．よって，コンクリート強
度の影響を耐力評価式に適切に反映できれば，既往式の適用範囲拡大が可能となる．そこで，
本研究では高強度のコンクリートを用いた実験も行う． 
ソケット鋼管の板厚については，既に述べた通り，径厚比𝐷 𝑡⁄ が大きい場合の系統的な実
験結果が未だ存在していない．更に，鋼管が薄くなると鋼管・充填コンクリート間の付着に
関する粘着力𝑐（(1.4.2)式，(1.4.7)式，(1.4.8)式）が小さくなる傾向があることが既往の研究
[1-33, 1-34]で知られているが，この影響も既往の耐力評価式には考慮されていない．よって，
𝐷 𝑡⁄ の影響を実験により適切に把握する必要がある． 
配筋量（主筋量・帯筋量）については，充填コンクリート内に鉄筋が配置された場合の実
験結果が未だ存在していないことから，当然，既往の耐力評価式のソケット鋼管の負担する
せん断力𝑉𝑠やコンクリートの負担するせん断力𝑉𝑐にも鉄筋の影響は考慮されていない．柱杭
接合部内の鉄筋が接合部の耐力に影響を及ぼす実験結果[1-41]があることから，鋼管内の鉄
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筋の効果を耐力評価式に適切に反映できれば，既往式の適用範囲拡大が可能となる．そこで，
本研究では，主筋量や帯筋量をパラメーターとした実験も行う． 
柱の軸力は実建物では必ず発生しているが，既往の耐力評価式においてはそれが柱杭接
合部耐力に及ぼす影響は考慮されていない．柱に作用する軸力が柱杭接合部の耐力に影響
を及ぼす実験結果[1-41]があり，引張軸力が作用する場合には柱杭接合部の耐力が小さくな
ることが示されていることから，軸力の影響を実験により適切に把握する必要がある．軸力
の影響については，築嶋らの研究[1-8]が参考になるものの，𝐷 𝑡⁄ が小さく，柱に引張軸力が
作用する場合の実験も行われていない．そこで，軸力の影響を実験により適切に把握したう
えで，既往の耐力評価式に軸力の影響を反映させる必要がある． 
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る終局耐力評価式をそのまま用いても問題ないと考える．柱下端には 250mm×250mm，厚
さ 12mm のベースプレートを設けた． 
また，ソケット鋼管自体に座屈等の破壊性状が発生してしまうことを避けるため，ソケッ
ト鋼管の外周部に補強リブを設けた．この補強リブは，柱杭接合部の最下部から 150mm の
高さまでとした．この補強リブの高さは，文献[2-3]の Vτ1に影響を及ぼす範囲（ベースプレ
ート端部から 45 度の線より上部）にかからないように設定しており，補強リブがソケット
接合部の耐力に及ぼす影響はほぼ無視できると考える． 
 
表 2.1.1 に水平載荷試験の試験体一覧を示す．なお，一部試験体の実験結果は既に文献[2-
4]にて公表済みで，参考のために同論文中での試験体名も表 2.1.1 に示す． 
試験体 D-1～D-4 は，鉄筋を配置していない試験体であり，試験体 D-1 は従来の柱杭接合
部を想定して𝐷 𝑡⁄ =100 とした．試験体 D-2，D-3 は𝐷 𝑡⁄ =150，試験体 D-4 は𝐷 𝑡⁄ =200 とした．
試験体 D-5 は，試験体 D-4 に主筋と帯筋をともに配置した． 
試験体 N-1，N-2 は，𝐷 𝑡⁄ =150 で接合部に主筋と帯筋を配置し，標準試験体と位置付けた． 
試験体 R-1～R-4 は，接合部内の主筋の効果を検証するため，主筋量を 0.0～0.831%に変
化させた．帯筋は標準試験体と同じとした． 
試験体 H-1～H-4 は，接合部内の帯筋の効果を検証するため，帯筋量を 0.0～0.860%に変
化させた．主筋量は標準試験体と同じとした． 
試験体 F-1～F-4 は，接合部内のコンクリート強度の影響を検証するため，コンクリート
強度を変化させた．試験体 F-1，F-2 はコンクリート設計基準強度𝐹𝑐=45 N/mm2で，試験体 F-
1 は鉄筋あり，試験体 F-2 は鉄筋なしとした．試験体 F-3，F-4 は𝐹𝑐=60 N/mm2 とした． 
試験体 A-1～A-4 は，軸力の影響を検証するため，杭に対する軸力比を－0.07～＋0.4𝑁𝑦
（𝑁𝑦：杭のコンクリートの圧縮強度に対する軸力比で正符号が圧縮軸力を表す）の範囲で
変化させた． 
試験体 T-1，T-2 は，実際の設計では建物ごとにせん断スパンが異なることが想定される
ことから，載荷点高さℎを変化させた． 
試験体 S-1～S-3 は，試験体のサイズと実際の杭径では縮尺が異なるため，試験結果がそ
のまま実際の設計で活用できるか確認する必要があることから，縮尺率を変化させた．標準
試験体に対して，試験体 S-1 は 2/3 倍，試験体 S-2 は 3/4 倍，試験体 S-3 は 7/8 倍とした． 
試験体 P-1，P-2 は，鋼管とコンクリートの粘着力𝑐の影響を検証するため，鋼管には内面
突起を設けず，試験体 P-1 は鋼管表面に黒皮を残す状態のままコンクリートを充填し，試験
体 P-2 は鋼管とコンクリートの間にテフロンを挟んだ．また，粘着力𝑐に関しては，𝐷 𝑡⁄ が
100 を超えた場合の影響を詳細に検証するため，2.2 節で示す予備試験を併せて実施する． 
試験体 E-1 は，実際の設計では現場施工の作業性を考慮して，主筋の先端にフックを設け
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ずに定着版を使用する場合が多いことから，定着版の影響を確認するため主筋の先端に定
着版を設けた．試験体 E-2 は，角形鋼管には方向性があり，地震の作用方向は柱の軸とずれ
ることが想定されるため，標準試験体に対して最も不利と想定される 45 度柱を回転させた．
試験体 E-3 は，荷重作用時に鋼管の広がりを抑えることで接合部の耐力が向上できる可能 
 
表 2.1.1 試験体一覧 
No 
試験 
体名 
柱 
[mm] 
𝐹𝑐 
[N/mm2] 
鋼管 鉄  筋 軸力 
[kN] 
載荷 
方法 
パラメーター 
【参考】 
文献[2-4] 
試験体名 
径 
[mm] 
厚 
[mm] 主 筋 帯 筋 
1 D-1 200×200 24.0 600 6.0 ― ― 0 交番 𝐷 𝑡⁄ =100 2-1 
2 D-2 200×200 24.0 600 4.0 ― ― 0 交番 𝐷 𝑡⁄ =150 2-2 
3 D-3 200×200 24.0 600 4.0 ― ― 0 単調 𝐷 𝑡⁄ =150 ― 
4 D-4 200×200 24.0 600 3.0 ― ― 0 単調 𝐷 𝑡⁄ =200 ― 
5 D-5 200×200 24.0 600 3.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 単調 𝐷 𝑡⁄ =200 ― 
6 N-1 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 交番 標準試験体 2-4 
7 N-2 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 単調 標準試験体 ― 
8 R-1 200×200 24.0 600 4.0 ― D10＠50(0.860%) 0 単調 主筋なし ― 
9 R-2 200×200 24.0 600 4.0 ― D10＠50(0.860%) 0 交番 主筋なし 2-10 
10 R-3 200×200 24.0 600 4.0 12-D10 (0.312%) D10＠50(0.860%) 0 交番 主筋減 2-12 
11 R-4 200×200 24.0 600 4.0 18-D13 (0.831%) D10＠50(0.860%) 0 交番 主筋増 2-13 
12 H-1 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) ― 0 単調 帯筋なし ― 
13 H-2 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) ― 0 交番 帯筋なし 2-11 
14 H-3 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D6＠50（0.382%） 0 交番 帯筋減 2-7 
15 H-4 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D13＠50（1.53%） 0 交番 帯筋増 2-6 
16 F-1 200×200 45.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50（0.860%） 0 単調 𝐹𝑐=45 ― 
17 F-2 200×200 45.0 600 4.0 ― ― 0 単調 𝐹𝑐=45 鉄筋なし ― 
18 F-3 200×200 60.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 交番 𝐹𝑐=60 2-14 
19 F-4 200×200 60.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 交番 𝐹𝑐=60 ― 
20 A-1 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 2,036 交番 圧縮+0.4𝑁𝑦 ― 
21 A-2 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 2,036 交番 圧縮+0.3𝑁𝑦 2-5 
22 A-3 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 1,357 交番 圧縮+0.2𝑁𝑦 ― 
23 A-4 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) -475 交番 引張-0.07𝑁𝑦 2-9 
24 T-1 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 単調 載荷点ℎ=750 ― 
25 T-2 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 単調 載荷点ℎ=700 ― 
26 S-1 133×133 24.0 400 2.7 12-D10 (0.681%) D6＠33.3(0.860%) 0 交番 縮尺 2/3 ― 
27 S-2 150×150 24.0 450 3.0 12-D10 (0.538%) D6＠29.6(0.860%) 0 交番 縮尺 3/4 ― 
28 S-3 175×175 24.0 525 3.5 12-D13 (0.702%) D10＠50(0.983%) 0 交番 縮尺 7/8 ― 
29 P-1 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 単調 鋼管突起なし ― 
30 P-2 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 単調 鋼管テフロン ― 
31 E-1 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 交番 定着版 2-8 
32 E-2 200×200 24.0 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10＠50(0.860%) 0 交番 45 度加力 2-15 
33 E-3 200×200 24.0 600 4.0 ― ― 0 交番 鋼管頂部補強 2-3 
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性があるため，鋼管の頂部のみ板厚 t6 mm×幅 24 mmの断面とした． 
図 2.1.2 に試験体の概要を示す．また，表 2.1.2 に各試験体に使用した材料の機械的性質
を示す． 
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表 2.1.2 水平載荷試験の試験体の材料強度 
No 試験体名 
鋼管降伏点 
[N/mm2] 
主筋降伏点 
[N/mm2] 
帯筋降伏点 
[N/mm2] 
コンクリート 
圧縮強度 
[N/mm2] 
1 D-1 369.9 － － 20.3 
2 D-2 369.9 － － 23.6 
3 D-3 372.6 － － 24.0 
4 D-4 428.5 － － 23.3 
5 D-5 428.5 375.6 349.2 24.9 
6 N-1 369.9 380.0 373.0 24.5 
7 N-2 372.6 353.0 363.9 20.7 
8 R-1 372.6 － 363.9 23.2 
9 R-2 360.0 － 368.0 27.0 
10 R-3 360.0 408.0 348.0 29.6 
11 R-4 360.0 383.0 348.0 24.6 
12 H-2 372.6 353.0 － 20.8 
13 H-1 360.0 383.0 － 29.7 
14 H-3 360.0 375.0 325.0 24.0 
15 H-4 360.0 375.0 347.0 23.9 
16 F-1 365.9 375.6 349.2 42.2 
17 F-2 365.9 － － 42.7 
18 F-3 360.0 380.0 368.0 74.7 
19 F-4 359.3 357.3 340.3 63.1 
20 A-1 393.4 351.4 350.5 26.2 
21 A-2 369.9 375.0 370.0 25.4 
22 A-3 393.4 351.4 350.5 24.3 
23 A-4 360.0 380.0 368.0 22.9 
24 T-1 372.5 347.4 345.4 25.6 
25 T-2 372.5 347.4 345.4 26.0 
26 S-1 380.3 372.6 358.8 28.4 
27 S-2 380.3 372.6 358.8 29.4 
28 S-3 368.8 357.3 340.3 25.3 
29 P-1 390.6 338.7 350.6 24.2 
30 P-2 390.6 338.7 350.6 24.5 
31 E-1 369.9 375.0 370.0 23.8 
32 E-2 360.0 380.0 368.0 25.1 
33 E-3 359.3 357.3 340.3 63.1 
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第 3 サイクルの反対側の加力は，正方向の荷重レベルに合せた．第 4 サイクル以降は変
位制御とし，降伏変位（𝜀𝑦0に達したときの変位）の 2 倍，3 倍…と漸増させ，最大耐力を経
験したサイクル後，破壊まで加力した．単調載荷については，途中ひび割れ状況の確認のた
め，載荷を一時止めている． 
計測項目は，荷重，変位，ひずみ，ひび割れ状況とした．変位は，柱については頭部及び
脚部の水平変位と回転変位，鋼管については頭部と下部の水平変位と回転変位，コンクリー
ト天端の回転変位とした．ひずみは，鉄筋と鋼管外面の軸方向及び周方向にゲージを設置し
て計測した．図 2.1.4 に鋼管ひずみゲージ計測位置，図 2.1.5 に鉄筋ひずみゲージ計測位置
を示す．鋼管ひずみ計測位置は，鉛直方向に B～F の 5 断面で鋼管円周を均等割りする 8 箇
所とした．鋼管のひずみゲージは B，F 断面は一軸，C，D，E 断面は 2 軸（一部 3 軸）とし
た．帯筋ひずみ計測位置は，G，H 断面に載荷方向を 45 度回転させた 4 箇所とした．主筋
ひずみ計測位置は，I，J，K 断面の載荷方向の 2 箇所とした．なお，鋼管 D 断面と主筋 I 断
面，鋼管 E 断面と主筋 J 断面は同じ高さである．また，ひび割れ状況は，加力の途中で止め
ながら記録した． 
 
 
図 2.1.4 鋼管ひずみゲージ計測位置 
 
 
図 2.1.5 鉄筋ひずみゲージ計測位置 
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２．２ 予備試験（押し抜き試験） 
 
２．２．１ 試験概要 
 
本研究で対象とする径厚比𝐷 𝑡⁄ =150 の鋼管における粘着力𝑐を明らかにするため，水平載
荷試験に先立ち，𝐷 𝑡⁄ =150（試験体 C-1），100（試験体 C-2）の内面突起付き鋼管を用いて
押し抜き試験を実施し，鋼管とコンクリートの粘着力の検証を行った．試験体は，実物大の
杭をφ2400 と想定し，その 1/4 縮小モデルの 2 体とした．試験体を表 2.2.1 に示す． 
試験体の概要を図 2.2.1 に示す．鋼管とコンクリートの付着長さは 200 mm とし，その下
部には押し抜き代を 20 mm 設けた．内面突起の形状（C-1）を図 2.2.2 に示す．突起形状は，
既製品の内面突起付き鋼管の突起形状を参考とし，その 1/4 縮小モデルを想定して高さ 2.5 
mm，幅 4.0 mm とし，36 mm 間隔で設置した．突起はスパイラル状とはせず，軸方向に対
して直角に設けた． 
試験機は 5000 kN 圧縮曲げ試験機を用いた．試験体設置状況を図 2.2.3 に示す．載荷方法
は単調増加による加力とし，載荷速度は 2.0 kN/sec 程度で載荷を行った．載荷の終了は，最
大荷重から約 20％低下した時点とした． 
 
表 2.2.1 粘着力確認試験の試験体 
試験体 
板厚 
[mm] 
径厚比 
𝐷 𝑡⁄  
内面突起 
[mm] 
コンクリート
圧縮強度
[N/mm2] 
鋼管降伏点 
[N/mm2] 
C-1 4.0 150 2.5×4.0@36 26.2 369.9 
C-2 6.0 100 2.5×4.0@36 26.2 369.9 
 
 
図 2.2.1 試験体の概要(C-1) 
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図 2.2.2 内面突起形状(C-1) 
 
     
図 2.2.3 試験体設置状況 
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２．２．２ 試験結果 
 
図 2.2.4に押し抜き試験で得られた荷重－コンクリート沈下量の関係を示す．試験体C-1，
C-2 ともに最大荷重まで鋼管は弾性域であった．最大荷重後は鋼管内の内圧と鉛直方向の載
荷荷重により鋼管が鉛直方向と周方向ともほぼ同じ数値でひずみが大きくなり，鋼管が降
伏した．鋼管の降伏後も鉛直方向と周方向のひずみが大きくなり続けた．試験体 C-1 は，C-
2 よりも低い荷重で鋼管のひずみが大きくなった．破壊状況は，C-1，C-2 ともに鋼管内面突
起表面のコンクリートが破壊してすべりが生じていた． 
試験体 C-1 の最大荷重が試験体 C-2 に比較して約 25％低下しており，鋼管厚を薄くする
ことでコンクリートを拘束する効果が低下する傾向が確認できた．最大荷重を鋼管内面表
面積で除して粘着力𝑐に換算した結果，試験体 C-1 で 4.40 N/mm2，試験体 C-2 で 5.83 N/mm2
となった．これらは小さい径厚比を想定した文献[2-2]の耐力評価式で使用されている𝑐=8.0
より大幅に小さい． 
 
 
図 2.2.4 荷重－コンクリート沈下量関係 
 
ここで，大きい径厚比を想定する本研究では，粘着力𝑐としてどのような値を設定するべ
きかを既往研究[2-5～2-8]を参考に検討する．これら既往研究は径厚比𝐷 𝑡⁄ が 100 までの試
験結果によるものであるが，100 を超えた場合に適用してみる．図 2.2.5 に，鋼管径は 600 
mm で固定して径厚比𝐷 𝑡⁄ を 25～200 の範囲で変化させたときに既往研究の提案式から得ら
れる粘着力𝑐を示す．図中には文献[2-2]の耐力評価式で使用されている𝑐=8.0 の数値も併せ
て示す． 
井上ら[2-5]の式は，𝐷 𝑡⁄ ＜80 の実験より得られ，𝐷 𝑡⁄ が大きくなるにつれて𝑐は低下する
傾向を示している．宮尾ら[2-6]の式では，鋼管の降伏による𝑐の低下を考慮するためにコン
クリートの最大せん断耐力と鋼管の降伏荷重の小さい方を粘着力と定義している．耐震杭
試験体
粘着力
[N/mm2]
C-1 4.40
C-2 5.83
2,197.8[kN] 
1,659.1[kN] 
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協会[2-7]による評価式はコンクリート強度のみに依存する式であり，𝐷 𝑡⁄ が変化した場合も
一定値であることから𝑐を低めに評価しているといえる．皆田[2-8]による評価式も𝐷 𝑡⁄ にほ
とんど依存しない𝑐を与える評価で，同じく𝑐を低めに評価しているといえる．図 2.2.5 より，
本研究での押し抜き試験結果による𝑐は，既往評価式による評価のうち低めの値を示してい
ることがわかる． 
 
 
図 2.2.5 粘着力の比較 
 
以上により，本研究では想定する𝐷 𝑡⁄ が 100～200 の範囲で一定の粘着力𝑐=4.0 N/mm2とす
る．今回の押し抜き試験は 2 体のみで，𝐷 𝑡⁄ に依存する𝑐の評価を与えるにはデータ不足な
のが理由である．この点については今後の課題としたい．𝑐=4.0 N/mm2の値は，押し抜き試
験結果の概ね下限に相当していることから，接合部耐力の小さめの評価につながる安全側
の判断と考える． 
  
本研究の想定範囲 
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２．３ 水平載荷試験の結果 
 
２．３．１ 試験結果 
 
水平載荷試験の結果として，表 2.3.1 に全試験体の試験結果を示す．図 2.3.1～図 2.3.8 に
全試験体の荷重－変位関係を示す．降伏荷重 𝑄𝑒
 
𝑦は最初に鋼管が降伏ひずみに達した時点の
荷重とした．降伏ひずみについては，載荷時には想定降伏ひずみ𝜀𝑦0としたが，ここでは各 
 
表 2.3.1 水平載荷試験の試験結果 
No 試験体名 𝑄𝑒
 
𝑦[kN] 𝛿𝑒
 
𝑦[mm] 
初期剛性 
[kN/mm] 𝑄𝑒
 
𝑢[kN] 𝛿𝑒
 
𝑢[mm] 𝑟𝑓 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠[kN] 備考 
1 D-1 567.2 13.5 42.0 781.6 29.7 0.946 826.5  
2 D-2 346.8 7.5 46.2 680.6 26.7 0.994 684.4  
3 D-3 290.3 6.2 46.5 667.8 27.6 1.000 667.8  
4 D-4 369.7 8.1 45.4 544.5 27.1 0.990 549.9  
5 D-5 466.3 10.0 46.5 727.9 32.5 1.012 719.5  
6 N-1 516.9 11.5 45.1 747.7 29.1 1.007 742.6  
7 N-2 438.7 9.9 44.4 667.8 36.0 0.952 701.6  
8 R-1 431.3 8.0 53.7 666.9 21.3 0.989 674.5  
9 R-2 456.4 9.9 46.2 735.4 25.9 1.040 707.1  
10 R-3 495.4 10.3 48.1 824.4 28.3 1.072 768.7  
11 R-4 518.5 11.7 44.2 751.1 30.8 1.008 744.9  
12 H-1 307.5 6.6 46.7 684.2 46.3 0.953 717.6  
13 H-2 374.6 8.1 46.4 728.9 33.3 1.074 678.9  
14 H-3 457.5 10.1 45.3 701.6 27.9 1.000 701.6  
15 H-4 464.8 10.4 44.6 769.7 29.0 0.999 770.8  
16 F-1 411.5 6.9 59.3 997.6 53.3 1.207 826.5  
17 F-2 407.1 7.0 57.8 879.6 44.4 1.212 725.9  
18 F-3 436.3 7.5 57.9 1027.3 36.1 1.460 703.6  
19 F-4 425.1 7.2 59.2 820.9 27.3 － － BPL破断 
20 A-1 502.9 9.3 54.3 718.7 51.4 － － ｺﾝｸﾘｰﾄ圧壊 
21 A-2 559.1 11.7 47.7 781.3 41.1 1.019 766.7  
22 A-3 440.3 7.9 55.7 748.9 38.0 1.004 745.8  
23 A-4 398.1 8.4 47.4 637.6 23.0 0.984 647.6  
24 T-1 380.4 10.2 37.2 680.4 47.5 1.022 665.9  
25 T-2 387.3 9.5 41.0 745.3 46.1 1.027 725.6  
26 S-1 175.2 4.7 37.0 367.5 23.9 1.058 347.4  
27 S-2 239.9 5.8 41.3 458.4 24.5 1.070 428.4  
28 S-3 295.5 6.4 46.4 550.3 31.3 － － BPL破断 
29 P-1 356.6 7.8 45.8 557.3 69.3 1.003 555.8  
30 P-2 176.8 5.5 32.4 460.7 81.2 1.007 457.5  
31 E-1 514.0 11.7 44.0 746.9 29.4 0.997 749.0  
32 E-2 472.1 10.1 46.7 723.0 27.5 1.015 712.3  
33 E-3 451.6 10.6 42.8 675.1 26.7 1.026 658.2  
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      D-1 𝐷 𝑡⁄ =100（鉄筋なし）        D-2 𝐷 𝑡⁄ =150（鉄筋なし） 
 
 
    D-3,D-4 𝐷 𝑡⁄ =150, 200（鉄筋なし）      D-5,N-2 𝐷 𝑡⁄ =150, 200（鉄筋あり） 
 
 
      N-1 𝐷 𝑡⁄ =150（鉄筋あり） 
図 2.3.1 荷重－変位関係（鋼管板厚の影響）【凡例】〇：eQu  △：eQy 
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        R-1 主筋 0.0% 
 
 
       R-2 主筋 0.0%             R-3 主筋 0.312%   
 
 
       R-4 主筋 0.831% 
図 2.3.2 荷重－変位関係（主筋の影響）【凡例】〇：eQu  △：eQy 
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        H-1 帯筋 0.0% 
 
 
       H-2 帯筋 0.0%             H-3 帯筋 0.38% 
 
 
       H-4 帯筋 1.53% 
図 2.3.3 荷重－変位関係（帯筋の影響）【凡例】〇：eQu  △：eQy 
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       F-1,F-2 𝐹𝑐=45  
 
        F-3 𝐹𝑐=60                F-4 𝐹𝑐=60 
図 2.3.4 荷重－変位関係（コンクリート強度【凡例】〇：eQu  △：eQy 
 
 
       A-1 圧縮軸力+0.4𝑁𝑦          A-2 圧縮軸力+0.3𝑁𝑦 
 
       A-3 圧縮軸力+0.2𝑁𝑦          A-4 引張軸力-0.07𝑁𝑦 
図 2.3.5 荷重－変位関係（軸力の影響）【凡例】〇：eQu  △：eQy 
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     T-1,T-2 載荷点高さℎ=750, 700     P-1,P-2 鋼管内面突起なし 
図 2.3.6 荷重－変位関係（載荷点高さ・内面突起の影響）【凡例】〇：eQu  △：eQy 
 
 
 
        S-1 縮尺 2/3              S-2 縮尺 3/4  
 
        S-3 縮尺 7/8 
図 2.3.7 荷重－変位関係（縮尺率の影響）【凡例】〇：eQu  △：eQy 
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        E-1 定着版              E-2 45 度加力  
 
 
       E-3 鋼管頂部補強 
図 2.3.8 荷重－変位関係（その他のパラメーターの影響）【凡例】〇：eQu  △：eQy 
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試験体の鋼管試験片の引張試験結果による降伏ひずみとした．なお，鋼管は全ての試験体で
周方向が先に降伏ひずみに達している．変位は載荷点位置の変位とした．降伏荷重 𝑄𝑒
 
𝑦に達
した時の変位を 𝛿𝑒
 
𝑦とし， 𝑄𝑒
 
𝑦 𝛿𝑒
 
𝑦⁄ を初期剛性とした．また，最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢時の変位を 𝛿𝑒
 
𝑢とし
た．ここで，単調載荷で一定変形角ごとに荷重の低下と上昇がみられるのは，ひび割れの進
捗を確認するために載荷を一時止めたためである． 
標準試験体で，交番載荷の試験体 N-1 と単調載荷の試験体 N-2 を比較すると，試験体 N-
1 は試験体 N-2 に比べて最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢は約 1.12 倍と高く，最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢時の変位 𝛿𝑒
 
𝑢は約 0.81
倍と小さい．また，帯筋のない交番載荷の試験体 H-2 と単調載荷の試験体 H-1 を比較する
と，試験体 H-2 は試験体 H-1 に比べて最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢は約 1.07 倍と高く，変位 𝛿𝑒
 
𝑢は約 0.72 倍
と小さい．よって，最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢は，交番載荷試験の方が高い傾向にあるが，最大荷重時の
変位 𝛿𝑒
 
𝑢は単調載荷の方が大きい傾向にある．この変形が進んでから最大耐力になる傾向は，
野澤らの研究[2-3]の傾向と同じである． 
一方，主筋のない交番載荷の試験体 R-2 と単調載荷の試験体 R-1 を比較すると，試験体
R-2 は試験体 R-1 に比べて最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢は約 1.11 倍と高い傾向は同じであるが，変位 𝛿𝑒
 
𝑢は
約 1.22 倍と逆に交番載荷の方が大きい．単調載荷の試験体 R-1 の最大荷重は比較的小さい
変位で生じており，最大荷重以降は比較的早めに荷重が低下する．この早めに荷重が低下す
る傾向は，交番載荷と同じであり，標準試験体及び帯筋のない試験体の傾向とは一致しない． 
交番載荷の試験体に着目すると，すべての試験体で加力の負側の荷重は正側の荷重より 7
～13%程度小さい．この点については，本実験研究の範囲では原因を明らかにできるだけの
知見を得られないため，今後の検討課題としたい．以下の議論では，正加力時の最大耐力を
耐力評価に用いることとする． 
 
交番載荷の試験体と単調載荷の試験体の荷重－変位関係の比較を図 2.3.9 に示す．いずれ
の試験体も載荷初期の段階では，交番載荷の試験体と単調載荷の試験体では荷重－変位関
係はよく一致している． 
その後の最大荷重に至るまでは，鉄筋のない試験体（D-2, D-3）と帯筋のみ配置した試験
体（R-1, R-2）では，交番載荷の試験体と単調載荷の試験体では荷重－変位関係はよく一致
している．しかし，主筋と帯筋ともに配置した試験体（N-1, N-2）と主筋のみ配置した試験
体（H-1, H-2）では，交番載荷の試験体では変位が小さいうちに最大荷重に至るのに対して，
単調載荷の試験体では変位が大きくなってから最大荷重に至っている．よって，𝐷 𝑡⁄ =150 の
試験体は，主筋を配置した場合，文献[2-3]と同様に単調載荷で変形が進んで荷重が増加する．
一方，𝐷 𝑡⁄ =150 で主筋を配置しない場合，単調載荷では変形が進んでも荷重は増加しない．
このことから，主筋を配置することにより𝐷 𝑡⁄ を大きくした影響を低減しているといえる． 
引き倒し時は，鉄筋のない試験体（D-2, D-3）のみ，交番載荷の試験体と単調載荷の試験
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体では荷重－変位関係はよく一致し，それ以外の試験体では，単調載荷の試験体は荷重が低
下する一方であるのに対し，交番載荷の試験体は，引き倒し時に最大荷重がある程度上昇す
る． 
 
 
D-2，D-3（鉄筋なし）          N-1，N-2（鉄筋あり） 
 
R-1，R-2（帯筋のみ）          H-1，H-2（主筋のみ） 
図 2.3.9 荷重－変位関係（単調載荷と交番載荷の比較）【凡例】〇：eQu 
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２．３．２ 破壊性状 
 
試験体 N-1 の荷重－変位関係を図 2.3.10 に示す．試験体 N-1 は，載荷荷重の増加とともに
圧縮側柱のコンクリートを押す力が増え，周方向の鋼管と帯筋のひずみが増加した．最初に
降伏に達した箇所は最上段の帯筋 GT-4 であり，変位 9.1 mm，荷重 412.2 kN 時であった．
その後載荷荷重の増加とともにひずみは増え続け，鋼管が最初に降伏に達した箇所は最上
段の B1 であり，変位 11.5 mm，荷重 516.9 kN 時であった．更に載荷荷重が増加すると引張
側のコンクリートが徐々に浮き上がり始めるが，最大荷重時の浮き上がり量は約 1.9 mm 程
度であった．最大荷重以降，コンクリートの浮き上がり量が急激に増加する．主筋のひずみ
は，荷重の増加とともに徐々に増加するが，最大荷重時以降は増加しなくなる．このことか
ら，最大荷重発生時は，ベースプレートから 45～60 度の位置に大きなクラックが入り，鉛
直方向の耐力が低下し始めるタイミングと考えられる．他の試験体は，帯筋よりも先に鋼管
が降伏する試験体も一部で見られたが，最大荷重前後の状況は同様であった． 
 
 
図 2.3.10 荷重－変位関係（試験体 N-1） 
 
充填コンクリートに発生したひび割れ性状の例として，各試験体のひび割れ性状を図
2.3.12～図 2.3.15 に示す．標準試験体の N-1 では，最初のサイクルである 150kN で柱四隅か
ら 45 度方向に初期ひび割れが発生した．300kN の載荷時には柱背面側に空隙が生じた．そ
の後，荷重の増加に伴い，鋼管上部の周方向のひずみと帯筋のひずみが増大し，鋼管が広が
ることによりひび割れが柱鉄骨中心から鋼管方向に向かって放射状に進展していった．そ
の途中で鋼管や帯筋が降伏した．ひび割れは，最大荷重時に達するまで進展し，最大荷重後
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試験体 N-1 
  
試験体 F-4              試験体 S-3 
  
試験体 A-1 
図 2.3.16 解体状況  
60度 
45度 
拡大図 
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２．３．３ コンクリート強度の影響 
 
コンクリート強度を変化させた試験体 N-1，N-2（𝐹𝑐=24），試験体 F-1，F-2（𝐹𝑐=45），試験
体 F-3（𝐹𝑐=60）について，最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢とコンクリート圧縮強度𝑓𝑐の関係を図 2.3.17 に示す．
なお，試験体 F-4 は解体調査の結果，ベースプレート下面のコンクリートが圧壊していたこ
とにより最大耐力が上がらなかったため，考察から除外する． 
𝑓𝑐が大きくなるにつれて 𝑄𝑒
 
𝑢は大きくなっていることがわかる．コンクリート強度の高い
試験体に着目すると，試験体 F-3 は試験体 F-1 に対して 𝑄𝑒
 
𝑢はわずか約 1.03 倍であり，最大
荷重の増加の幅は小さくなる． 
図中に鉄筋のある試験体 N-1，N-2，F-1，F-3 の累乗近似式を示す．近似式の 𝑄𝑒
 
𝑢は𝑓𝑐の
0.342 乗に比例している．この指数は，コンクリート標準示方書設計編[2-9]の棒部材の設計
せん断耐力の評価式にある指数（1/3 乗）に近い．また，鉄筋コンクリート構造計算基準・
解説[2-10]のコンクリートのヤング係数の算定式にある指数（1/3 乗）にも近い． 
ひび割れ性状は，高強度コンクリートを用いた試験体 F-3 では，初期ひび割れは 45 度方
向に均等に発生していない．その後の圧縮ひび割れの進展も他の試験体と比較して遅い．よ
って，コンクリート強度が柱杭接合部の耐力に影響を与える傾向がみられる． 
 
 
図 2.3.17 𝑄𝑒
 
𝑢－𝑓𝑐 関係 
 
ここで，コンクリート圧縮強度𝑓𝑐は表 2.1.2 に示すようにばらつきがあることから，各試
験体における各パラメーターの影響を考察するためには，最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢から𝑓𝑐の影響を取り
除いた荷重で比較すると考察しやすいと考えられる．そこで， 𝑄𝑒
 
𝑢で比較したうえで，更に
(2.3.1)式により補正して比較することを試みる．補正方法は，図 2.3.17 の近似式及び第 3 章
の解析結果を参考に， 𝑄𝑒
 
𝑢は𝑓𝑐の 1/3 乗に比例するものとして，(2.3.1)式により補正すること
90 
 
を試みる．ここで，𝑓𝑐は標準試験体の設計基準𝐹𝑐に合わせて 24 N/mm2 相当に補正すること
した．補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠を表 2.3.1 に併せて示す． 
𝑄𝑒
 
𝑢𝑠 = 𝑄𝑒
 
𝑢 𝑟𝑓⁄                                                        (2.3.1) 
ここで，𝑟𝑓 = (𝑓𝑐 24⁄ )
1 3⁄  
ただし， 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠はコンクリート強度の影響を評価するには十分なデータが得られていない
ことから，各試験体のパラメーターの影響を考察するために参考として用いるのみとし，最
終的に第 4 章で提案する接合部の耐力評価には用いないこととする． 
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２．３．４ 鋼管板厚の影響 
 
試験体 D-1～D-5，N-1，N-2（𝐹𝑐=24，t=6～3）について，補正前の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢と径厚比
𝐷 𝑡⁄ との関係を図 2.3.18 に示す．鉄筋のない試験体 D-1～D-4 は，𝐷 𝑡⁄ が大きくなるにつれて
𝑄𝑒
 
𝑢は小さくなっており，𝐷 𝑡⁄ との相関性がみられる．鉄筋のある試験体 D-5，N-1，N-2 は，
試験体 N-2 が最も 𝑄𝑒
 
𝑢が小さく，𝐷 𝑡⁄ と最大荷重には相関性がみられない．鉄筋の有無で比
較すると，鉄筋のない試験体 D-2～D-4 は鉄筋のある試験体 D-5，N-1，N-2 より 𝑄𝑒
 
𝑢が小さ
い傾向がみられる．𝐷 𝑡⁄ =100 の試験体 D-1 と比較すると，𝐷 𝑡⁄ =150～200 の試験体 D-2～D-
4 は 𝑄𝑒
 
𝑢が約 0.70～0.87 倍とかなり低い．しかし，鉄筋のある試験体 D-5，N-1，N-2 の 𝑄𝑒
 
𝑢
は，約 0.85～0.96 倍程度までしか低くならない． 
参考として補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠と𝐷 𝑡⁄ との関係を図 2.3.19 に示す．鉄筋のない試験体 D-
1～D-4 の傾向はあまり変わらない．一方，鉄筋のある試験体は，試験体 N-2 の 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠が試験
体 N-1 に近づくものの，試験体 N-2 の 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠が最も小さい状況は同じであり，𝐷 𝑡⁄ と最大荷重
には相関性がみられない．この要因は，鋼管，主筋，コンクリート強度の材料強度が影響を
及ぼした可能性がある． 
ひび割れ発生状況は，各試験体とも第 1 サイクル時に 45 度方向に初期ひび割れが生じる．
その後は，圧縮ひび割れの進展の度合いには差が生じる．試験体 D-2 と N-1 で比較すると，
試験体 D-2 が最も進展が早く，試験体 D-1 が遅い．試験体 N-1 は鉄筋があることからひび
割れが分散され細かく発生している． 
よって， 𝐷 𝑡⁄ が大きい場合でもコンクリート内部に配筋することによって接合部の耐力
を向上させることが概ね可能になるといえる．ただし，𝐷 𝑡⁄ =200 の試験体において荷重が大
きい試験体 D-5 があるが，2.3.2 で述べたように終局時は柱とコンクリートが一体となって
鋼管から抜け出す破壊状況は同じであった．よって破壊状況が同じであることから，
𝐷 𝑡⁄ =200 の試験体においても他の試験体と同様な評価を試みる． 
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図 2.3.18 𝑄𝑒
 
𝑢－𝐷 𝑡⁄  関係 
 
 
図 2.3.19 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠－𝐷 𝑡⁄  関係 
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２．３．５ 主筋の影響 
 
主筋の量を変化させた試験体 N-1，N-2，R-1～R-4（𝐹𝑐=24，t=4）について，主筋量と補正
前の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢の関係を図 2.3.20 に示す．交番載荷の試験体 R-2，N-1，R-4 で比較すると，
𝑄𝑒
 
𝑢に大きな差異がみられない．単調載荷の試験体 R-1，N-2 も同様に 𝑄𝑒
 
𝑢に大きな差異がみ
られない．一方，試験体 R-3 は他の試験体よりも 𝑄𝑒
 
𝑢が大きかった．よって，主筋量と 𝑄𝑒
 
𝑢
との間にはあまり相関性がみられない． 
参考として，補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠の関係を図 2.3.21 に示す．交番載荷の試験体 R-2，N-
1，R-4 はあまり傾向が変わらないが，試験体 R-3 の値は小さくなった．単調載荷の試験体
R-1，N-2 は相関性がみられるようになった．また，同じ主筋量の試験体の差異も小さくな 
 
 
図 2.3.20 𝑄𝑒
 
𝑢－主筋量関係 
 
 
図 2.3.21 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠－主筋量関係 
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トと同様に環状鉄筋コンクリートがせん断抵抗したためと考えられる． 
なお，各ひずみの値にはコンクリート強度の影響が含まれているが，試験体 N-2 と H-1 の
𝑓𝑐の値は 1%以下であることから，上記の検討におけるコンクリート強度の影響はほとんど
ないと考える 
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２．３．６ 帯筋の影響 
 
帯筋の量を変化させた試験体 N-1，N-2，H-1～H-4（𝐹𝑐=24，t=4）について，帯筋量と補正
前の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢の関係を図 2.3.23 に示す．試験体 H-1，H-3，N-1，H-4 は帯筋量とよく相
関性を示している．しかし試験体 N-2 は最も 𝑄𝑒
 
𝑢が小さく，試験体 H-2 は試験体 H-3 に比べ
て約 1.04 倍と大きいことから，この 2 体は相関性を示していない． 
参考として補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠の関係を図 2.3.24 に示す．帯筋のない試験体 H-1 と H-
2 は大きさが逆転しているが，その差はやや小さくなる．交番載荷の試験体（H-2，H-3，N-
1，H-4）で比較すると，相関性を示すようになる． 
 
 
図 2.3.23 𝑄𝑒
 
𝑢－帯筋量関係 
 
 
図 2.3.24 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠－帯筋量関係 
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の 25～30%程度負担している．試験体 N-2 における帯筋の負担荷重は，試験体 R-1 に対し
て約 1.45 倍増加しており，この増加は，主筋によってせん断力が帯筋に伝達したためと考
えられる．一方，帯筋の負担面積と鋼管の負担面積の比は，1：3.42（22.6%：77.4%）であ
ることから，試験体 N-2 で面積比以上に帯筋が荷重を負担している．これは，鋼管が水平方
向と鉛直方向が一体化となっていることにより大きな荷重を負担することができることに
対し，鉄筋は帯筋単体では単なるせん断補強のみしか効かず，帯筋と主筋の両方が配置され
ることでトラス機構が成立することになり，せん断力に抵抗することができるようになる
ためと考えられる． 
なお，各ひずみの値にはコンクリート強度の影響が含まれており，試験体 N-2 と R-1 の𝑓𝑐
の値は約 11%であることから，上記の検討においても同程度の影響は含まれていると考え
る． 
 
    
試験体 N-2 (主筋有)                  試験体 R-1 (主筋無) 
図 2.3.26 鋼管・帯筋に作用する推定負担荷重（試験体 N-2，R-1） 
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２．３．７ 軸力の影響 
 
柱に載荷した軸力を変化させた試験体 N-1，N-2，A-2～A-4（𝐹𝑐=24，t=4，同配筋）につい
て，軸力比と補正前の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢の関係を図 2.3.27 に示す．なお，試験体 A-1（＋0.4𝑁𝑦）
は，解体調査の結果，ベースプレート下面のコンクリートが圧壊しており．最大耐力があま
り上がらなかったため，考察から除外する．各試験体の 𝑄𝑒
 
𝑢を比較すると，試験体 N-1 の 𝑄𝑒
 
𝑢
がやや大きいものの，軸力比と 𝑄𝑒
 
𝑢には相関性がみられる．標準試験体 N-2 に対して，圧縮
軸力が作用すると 𝑄𝑒
 
𝑢は 12.1%～17.0%上昇し，引張軸力が作用すると 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は 4.5%低下する． 
参考として，軸力比と補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠の関係を図 2.3.28 に示す．試験体 A-1 は同
様に対象外とする．各試験体の 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠を比較すると，軸力比と 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠には相関性がみられる．標 
 
 
図 2.3.27 𝑄𝑒 𝑢－軸力比関係 
 
 
図 2.3.28 𝑄𝑒 𝑢𝑠－軸力比関係 
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２．３．８ 載荷点高さの影響 
 
載荷点高さℎを変化させた試験体 N-1，N-2，T-1，T-2（𝐹𝑐=24，t=4，同配筋）について，
載荷点高さℎと補正前の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢の関係を図 2.3.30 に示す．載荷点高さℎを標準試験体
（ℎ = 600）に対して 1.25 倍した試験体 T-1（ℎ = 750）の 𝑄𝑒
 
𝑢は，試験体 N-1，N-2 に対して
約 0.91～1.02 倍と低くなっている．一方，最大荷重時の変位 𝛿𝑒
 
𝑢は，試験体 N-1，N-2 に対し
て約 1.32～1.63 倍と大きくなっている． 
参考として，載荷点高さℎと補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠の関係を図 2.3.31 に示す．載荷点高さ
ℎを標準試験体（ℎ = 600）に対して 1.25 倍した試験体 T-1（ℎ = 750）の 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は，試験体 N-
1，N-2 に対して約 0.90～0.95 倍と低くなっている． 
載荷点高さℎが大きくなると 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠が低くなるのは，載荷点が高くなることで曲げモーメン
トが大きくなるため，耐荷モデルにおける支圧力の合力𝑃と摩擦力の合力𝑇の割合が変わり，
相対的に𝑃の割合が減少してせん断力が小さくなったためと考えられる．また，せん断力が
小さくなることでソケット鋼管の変形が抑えられ，柱が抜け出しにくくなることで 𝛿𝑒
 
𝑢が大
きくなったためと考えられる． 
試験体 T-2（ℎ = 700）についても， 𝑄𝑒
 
𝑢と 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は試験体 N-2 より大きくなるものの，試
験体 T-2 と同様の傾向にあると考える． 
 
 
図 2.3.30 𝑄𝑒
 
𝑢－ℎ 関係 
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図 2.3.31 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠－ℎ 関係 
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２．３．９ 試験体サイズの影響 
 
試験体の縮尺を変化させた試験体 N-1，N-2，S-1～S-3（𝐹𝑐=24，t=4，同配筋）について，
鋼管径𝐷と補正前の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢の関係を図 2.3.32 に示す．なお，S-3 は，解体調査の結果，
ベースプレートと柱の溶接部が破断しており，最大耐力があまり上がらなかったため，考察
から除外する．試験体 N-1，N-2 に対する 𝑄𝑒
 
𝑢は，試験体 S-1（𝐷 = 400）は約 0.49～0.55 倍
であり，試験体 S-2（𝐷 = 450）は約 0.61～0.69 倍と低くなっている．よって，鋼管径𝐷と
𝑄𝑒
 
𝑢には比例関係にあることがわかる． 
参考として，鋼管径𝐷と補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠の関係を図 2.3.33 に示す．試験体 N-1，N-
2 に対する 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は，試験体 S-1（𝐷 = 400）は約 0.47～0.50 倍であり，試験体 S-2（𝐷 = 450）
は約 0.58～0.61 倍と低くなっている． 𝑄𝑒
 
𝑢と同様に 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠も鋼管径𝐷と比例関係にあることが
わかる． 
表2.3.2に 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠と縮尺率𝑆𝑐（標準試験体𝐷 = 600に対する比）を示す．標準試験体（𝐷 = 600）
に対して 2/3 倍の縮尺とした試験体 S-1（𝐷 = 400）の 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は，縮尺率𝑆𝑐の 2 乗とほぼ等し
い．同様に，試験体 S-2 の 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠も縮尺率𝑆𝑐の 2 乗とほぼ等しい．この傾向は，第 4 章で提案
する評価式とよく対応しており，後で実験値と評価式との比較を確認することができる． 
 
 
図 2.3.32 𝑄𝑒
 
𝑢－鋼管径𝐷 関係 
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図 2.3.33 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠－鋼管径𝐷 関係 
 
表 2.3.2 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠と縮尺率𝑆𝑐 
試験体 鋼管径𝐷 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠 N-1 比 N-2 比 縮尺率𝑆𝑐 𝑆𝑐
2 
6 N-1 600 742.6 1.000 1.058 1.000 1.000 
7 N-2 600 701.6 0.945 1.000 1.000 1.000 
26 S-1 400 347.4 0.468 0.495 0.667 0.444 
27 S-2 450 428.4 0.577 0.611 0.750 0.563 
28 S-3 525 540.7 0.728 0.771 0.875 0.766 
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２．３．１０ 鋼管内面突起の影響 
 
鋼管に内面突起のない黒皮の状態の試験体 P-1 は，同じ単調載荷である試験体 N-2 に対
して，補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢は約 0.83 倍と非常に小さい．参考に，補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠で
比較すると 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は約 0.79 倍となる． 
試験体 P-1 の試験体解体状況と破壊状況を図 2.3.34 に示す．試験体 P-1 の降伏の順序は，
試験体 N-2 は帯筋が先に降伏するのに対して，試験体 P-1 は鋼管（周方向）が先に降伏し
た．また，引張の主筋のひずみが早く進むのが特徴的で，帯筋の降伏と同時にベースプレー
ト位置の主筋が降伏した．コンクリートのひび割れ位置は，ベースプレートから約 45 度の
位置であり，終局は，浮き上がり側のコンクリートが鋼管（ひび割れ位置の直上）を押して
孕ませる状況となり，変位が約 80 mm になったところでベースプレートから約 45 度の線上
の主筋１本が破断した． 
 
  
図 2.3.34 試験体解体状況と破壊状況（P-1） 
 
鋼管とコンクリートの間にテフロンを挟んだ試験体 P-2 は，試験体 N-2 に対して 𝑄𝑒
 
𝑢は約
0.69 倍と試験体 P-1 より更に小さい．参考に，補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠で比較すると 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は約
0.65 倍となる． 
試験体 P-1 の試験体解体状況と破壊状況を図 2.3.35 に示す．試験体 P-1 の降伏の順序は，
引張の主筋のひずみが試験体 P-1 よりも更に早く進み，最初にベースプレート位置の主筋が
降伏した．その後，鋼管（周方向），帯筋の順に降伏した．コンクリートのひび割れ位置は，
試験体 P-1 よりも低いベースプレートから約 30 度の位置であり，終局は，浮き上がり側の
コンクリートが鋼管（ひび割れ位置の直上）を押して孕ませる状況となり，変位が約 85 mm
になったところでベースプレートから 30 度の線上の主筋１本が破断した． 
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２．３．１１ その他の影響 
 
(1)鉄筋端部の形状の影響 
 
主筋の端部に定着版を用いた試験体 E-1（𝐹𝑐=24，t=4，同配筋）は，市販の定着版を想定
した試験体である．主筋端部の形状を図 2.3.36 に示す． 
試験体 E-1 は，同じ交番載荷である試験体 N-1 に対して，補正前の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢はほぼ同
じである．参考として補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠と比較しても 1.01 倍であり，あまり差は見ら
れない．降伏順序に着目すると，試験体 E-1 では鋼管が先に降伏しているが，試験体 N-1 で
は帯筋が先に降伏している． 
ひび割れ性状は，試験体 E-1 では，初期ひび割れは 45 度方向に均等発生していない．そ
の後の圧縮ひび割れの進展も試験体 N-1 と比較して遅く細かなひび割れが発生している．
ひずみ性状は，試験体 E-1 では，帯筋より鋼管が先に降伏ひずみに到達する．両試験体とも
主筋ひずみは未降伏であるが，定着板の効果により試験体 N-1 より試験体 E-1 の主筋ひず
みの方が大きな傾向が見られる． 
これらの結果から，主筋に定着版を用いても先端フック付きの鉄筋と同等に評価してよ
いといえる． 
 
     
試験体 E-1              【参考】試験体 N-1 
図 2.3.36 主筋の先端形状 
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(2)柱角度の影響 
 
加力方向を 45 度回転させた試験体 E-2（𝐹𝑐=24，t=4，同配筋）は，同じ交番載荷である試
験体 N-1 に対して，補正前の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢は 0.97 倍でありほとんど差は見られない．参考と
して補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠と比較しても 0.96 倍であり，やはりほとんど差は見られない． 
ひび割れ性状は，第 1 サイクル時に交番載荷加力方向に対し，90 度方向に初期ひび割れ
が発生している． 
よって，ひび割れ性状が異なるため降伏荷重はやや異なるものの，全体としては標準試験
体 N-1 と概ね同じ性状であることから，回転が与える影響は小さく，標準試験体と同等に
評価してよいといえる． 
 
 
(3)鋼管の頂部の補強の影響 
 
試験体 E-3（𝐹𝑐=24，t=4，鉄筋なし）は，荷重作用時に鋼管の広がりを抑えることで接合
部の耐力の向上効果を確認するための試験体であり，図 2.3.37 に示すように鋼管の頂部を
板厚 6mm×幅 24mmの断面としている． 
試験体 E-3 は，鋼管の頂部に厚みを設けなかった試験体 D-2 に対して，補正前の最大荷
重 𝑄𝑒
 
𝑢は 0.99 倍とほぼ同じである．参考として補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠と比較すると 0.96 倍
とやや低くなった．試験体 E-3 は，荷重作用時に鋼管の広がりを抑えることで接合部の耐力
の向上効果を期待したが，図 2.3.37 に示すような断面積では効果は見られなかった． 
 
  
試験体 E-3              【参考】試験体 D-2 
図 2.3.37 鋼管頂部の形状  
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２．４ まとめ 
 
柱杭接合部のコンクリート強度，ソケット鋼管の板厚，主筋量，帯筋量，軸力等の各パラ
メーターが接合部の耐力に及ぼす影響を明らかにするため，33 体の試験体に対して水平載
荷試験を行った．その試験結果より，下記のことが明らかになった． 
 
 
(1)コンクリート強度の影響 
 
コンクリート圧縮強度𝑓𝑐が大きくなるにつれて最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢は大きくなり，コンクリート
圧縮強度𝑓𝑐との相関性がみられる． 
また，コンクリート圧縮強度𝑓𝑐は各試験体でばらつきがあることから，各試験体の最大荷
重 𝑄𝑒
 
𝑢を比較するためにはコンクリート圧縮強度𝑓𝑐の影響を取り除くと傾向が分かりやすく
なる． 
 
 
(2)鋼管板厚の影響 
 
径厚比𝐷 𝑡⁄ が大きくなるにつれて補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は小さくなり，𝐷 𝑡⁄ との相関性が
みられる．しかし，鉄筋のある試験体は 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠はあまり低くならない． 
よって，𝐷 𝑡⁄ が大きい場合でもコンクリート内部に配筋することによって接合部の耐力を
向上させることが可能になる． 
 
 
(3)主筋の影響 
 
明らかな相関性とまではいえないが，コンクリート強度を適切に評価できれば，主筋量と
補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢との間に一定の相関性を見出せる可能性がある．また，主筋はコンク
リートの鋼管からの抜け出しに抵抗する効果があり，この効果は帯筋により更に増すとい
える． 
 
(4)帯筋の影響 
 
帯筋量が増えるにつれて補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は概ね大きくなっており，帯筋量と最大
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荷重には相関性がみられる．また，主筋によって帯筋に伝達されるせん断力が増加する． 
降伏時において，帯筋の負担荷重と鋼管の負担荷重を比較すると，帯筋が全体の 2～3 割
程度負担している．また，試験体 N-2 における帯筋の負担荷重は，試験体 R-1 に対して約
1.45 倍増加しており，主筋によってせん断力が帯筋に伝達しているためと考えられる． 
試験体 N-2 では，帯筋と鋼管の負担面積比以上に帯筋が荷重を負担している．これは，鋼
管が水平方向と鉛直方向が一体となっていることにより大きな荷重を負担することができ
ることに対し，鉄筋は帯筋と主筋の両方が配置されることで初めて一体となって荷重を負
担することができるようになるためと考えられる． 
 
 
(5)軸力の影響 
 
軸力比と補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠には相関性がみられ，標準試験体に対して圧縮軸力が作
用すると 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は上昇し，引張軸力が作用すると 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は低下する．最大荷重時の変位は，圧縮
軸力が作用すると大きくなり，引張軸力が作用すると小さくなる． 
また，軸力は鉛直方向の力の釣合いに作用しており，特にベースプレート先端から 45 度
より上部の範囲で柱の抜け出しに抵抗していると推測される． 
 
 
(6)載荷点高さの影響 
 
載荷点高さℎが大きくなると補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は低くなる．また，最大荷重時の変位
は大きくなる．これは，載荷点が高くなることで曲げモーメントが大きくなるため，耐荷モ
デルにおける支圧力の合力𝑃と摩擦力の合力𝑇の割合が変わり，相対的に𝑃の割合が減少して
せん断力が小さくなったためと考えられる．また，せん断力が小さくなることでソケット鋼
管の変形が抑えられ，柱が抜け出しにくくなることで最大荷重時の変位が大きくなったと
考えられる． 
 
 
(7)試験体サイズの影響 
 
補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠は，鋼管径𝐷と比例関係にある． 
標準試験体𝐷 = 600に対する 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠の比は，縮尺率𝑆𝑐（標準試験体 𝐷 = 600に対する比）の
2 乗とほぼ等しい．この傾向は，第 4 章で提案する評価式とよく対応している． 
111 
 
 
 
(8)鋼管内面突起の影響 
 
粘着力が小さいと鋼管とコンクリートの間の応力伝達は小さくなり，耐荷モデルにおけ
る摩擦力の合力𝑇が小さくなる．その結果，支圧力の合力𝑃も小さくなるため，接合部の耐
力は低くなるといえる． 
 
 
(9)その他の影響 
 
主筋の端部に定着版を用いた試験体は，先端フック付きの鉄筋とした試験体に対して，補
正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠はあまり差が見られない．よって，主筋に定着版を用いても先端フック
付きの鉄筋と同等に評価してよいといえる． 
加力方向を 45 度回転させた試験体は，回転していない試験体に対して，載荷初期のひび
割れ発生位置が異なるものの，補正後の最大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠はほとんど差がない．よって，回転が
与える影響は小さく，回転していない試験体と同等に評価してよいといえる． 
鋼管の頂部のみ断面を大きくした試験体は，断面を変えない試験体に対して，補正後の最
大荷重 𝑄𝑒
 
𝑢𝑠はやや低くなった．よって，鋼管の頂部のみ断面をやや大きくした程度では，接
合部の耐力向上の効果は見られない． 
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第３章 有限要素解析 
 
３．１ 解析の概要 
 
３．１．１ 解析の目的 
 
前章では，水平載荷試験によりコンクリート強度の影響，鋼管板厚の影響，主筋の影響，
帯筋の影響，軸力の影響，載荷点高さの影響等について明らかにした．しかし，水平載荷試
験では材料強度など試験体ごとのばらつきの影響が含まれていることから，ばらつきの影
響を排除できれば，より正確にその影響を明らかにすることができる．そこで，本章では有
限要素解析（FEM 解析）により検証を行うことにより，各実験変数の影響をより精度高く
明らかにする．また，水平載荷試験では実施していないパラメーターの範囲を拡大して検証
することにより，各実験変数の影響をより広範囲に明らかにする． 
 
本研究で対象とする柱杭接合部の力学性状は，柱に作用する支圧力と，柱脚ベースプレー
トと鋼管内面のずれ止め及び主筋間の圧縮ストラットによる抵抗力を想定している．また，
本研究における柱杭接合部の終局状況は，コンクリートと一体となって鋼管より抜け出す
破壊性状を想定している．本研究と類似した力学特性を示すソケット接合部を対象とした
関連研究において，各評価式に対するコンクリート強度の影響を以下に示す． 
野澤らの研究[3-1, 3-2]において，鉄筋配置のないソケット接合部の耐力評価手法が提案さ
れている．力学性状は本研究と同じであるが，耐力評価式には鋼管とコンクリート間の粘着
力にコンクリート強度が用いられているのみで，その影響は十分に論じられていない． 
今野らによる研究[3-3]においても鉄筋配置のないソケット接合部の耐力評価法が提案さ
れており，せん断成分と軸力成分の累加として評価している．このうち，軸力成分は柱ベー
スプレート下面の支圧力と鋼管内面のずれ止め強度力により評価しており，両者にコンク
リート強度が用いられている．前者の支圧力はコンクリート強度の 1 乗に比例し，後者のず
れ止め強度力はコンクリート強度の 1/2 乗に比例する式となっている．しかし，実施した載
荷試験においてコンクリート強度は試験パラメーターになっておらず，しかも接合部で破
壊していないことから，コンクリート強度の範囲を拡大するためには更なる検討が必要で
ある． 
石井らによる研究[3-4]においても鉄筋配置のないソケット接合部の耐力評価法が提案さ
れており，テコ作用による抵抗モーメントと圧縮ストラットによる抵抗モーメントの累加
として評価している．両者にコンクリート強度が用いられており，コンクリート強度の 1 乗
に比例する式となっている．しかし，実施した載荷試験においてコンクリート強度は試験パ
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ラメーターになっていないため，コンクリート強度の範囲を拡大するためには更なる検討
が必要である．また，接続用鋼管径𝐷と挿入柱径𝑑の比𝐷 𝑑⁄ は 1.23 と小さく，圧縮ストラッ
トに効く付着面積が本研究の試験体と比べて相対的に大きい．また，終局状況は接合部下面
のモルタル落下に伴う柱の抜け出しであり，本研究で対象とする破壊形態とは異なるため，
更なる検討が必要である． 
既往の設計指針等に着目すると，本研究で対象とする柱が鋼管より抜け出す破壊性状は，
コーン状破壊に類似しているとも考えられる．そこで，鋼構造接合部設計指針[3-5]のコーン
状破壊耐力に着目すると，算定式はコンクリート強度の1/2乗に比例する式となっている．
一方，土木の分野では，コンクリート標準示方書設計編[3-6]に棒部材の設計せん断耐力の算
定式がある．同算定式は，本研究とは破壊性状が異なるため同列に比較できないが，コンク
リート強度の1/3乗に比例する式となっている． 
よって，既往の研究や設計指針等では，コンクリート強度の 1/3～1 乗に比例する式とな
っており，コンクリート強度の影響の差は大きい．そこで，本研究では鉄筋を配置すること
により鋼管の板厚を薄くした柱杭接合部を対象とし，載荷試験を行い，載荷試験結果を基に
FEM 解析を行う．これらの検討により，柱杭接合部の耐力評価式にコンクリート強度の影
響を反映させるために，その影響の程度を明らかにすることを目的とする． 
 
また，コンクリート強度の影響以外にも，鋼管板厚の影響，主筋の影響，帯筋の影響，軸
力の影響，載荷点高さの影響についても，解析モデルを用いた FEM 解析により，各実験変
数の影響の検証を行う． 
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３．１．２ 解析モデル 
 
解析には，３次元有限要素非線形解析ツール COM3D 2016 を用いた．COM3D 2016 で用
いられている３次元立体非線形解析手法は，任意の載荷経路依存性を考慮した材料構成モ
デルに基づく RC 平面モデルを３次元に拡張したもので，鉄筋コンクリート非線形領域まで
の応答を算出するために開発されたものである．RC 平面モデルではひび割れ面に沿ったせ
ん断応力伝達やひび割れ位置での鉄筋の塑性局所化が規定されており，応力と塑性・損傷状
態を直接算出できるという特長を持つ． 
解析検討では，対象となる試験体をソリッド要素と接合要素にて，3 次元でモデル化した．
試験体は，鋼材は弾塑性要素，コンクリート及び鉄筋部は RC／無筋コンクリート要素を適
用してモデル化を行った．鋼材と RC／無筋コンクリート間には．接合要素を定義した． 
 
解析モデルは，主筋と帯筋がともに配置された RH モデル，主筋のみ配置された R モデ
ル，帯筋のみ配置された H モデル，鉄筋が全く配置されていない N モデルの 4 体を作成し
た．表 3.1.1 に解析モデルを，図 3.1.1 に解析モデルの概要図を示す． 
 
表 3.1.1 解析モデル 
No. 解析モデル名 
柱 
[mm] 
鋼  管 鉄  筋 
𝐷[mm] 𝑡[mm] 主 筋 帯 筋 
1 RH モデル 200×200 600 4.0 12-D13 (0.537%) D10@50 0.860%) 
2 R モデル 200×200 600 4.0 12-D13 (0.537%) なし 
3 H モデル 200×200 600 4.0 なし D10@50 0.860%) 
4 N モデル 200×200 600 4.0 なし なし 
 
モデル化の条件は以下とした． 
・R モデル，H モデル，N モデルは，RH モデルから主筋もしくは帯筋の要素を除外した
モデルとし，鉄筋以外の条件は同じとする． 
・試験体は左右対称であるため 1/2 モデルとする． 
・円形断面は，鋼管径 600mm を面積の等価な多角形（48 角形の 1/2 モデル）として近似
する． 
・要素分割は，柱は X 方向に 12 分割，Y 方向に 6 分割の矩形とし，その外側に半径 20cm
～の多角形を配置するモデルとする．外側は R 方向に 13 分割，θ 方向は 24 分割，Z 方
向（鉛直方向）は 17 分割している． 
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図 3.1.1 解析モデルの概要図 
 
・コンクリートの材料構成モデルは以下とする． 
【圧縮域】 弾塑性破壊モデル（修正前川モデル）[3-8, 3-9] 
【引張域】 Tension Stiffness/Softening モデル 
【圧縮⇔引張域】 ひび割れ面の再接触モデル 
【せん断】 接触面密度関数に基づくせん断伝達モデル 
・鉄筋の材料構成モデルは以下とする． 
【包絡線】 付着を考慮したバイリニアモデル 
【内部履歴】 簡略化加藤モデル 
・鋼材は弾塑性モデル，コンクリート部は RC 及び無筋コンクリートの非線形要素でモデ
ル化する．柱は剛な弾性要素でモデル化する． 
・鉄筋は，配置に応じて要素分割を行い，鉄筋比で設定し，RC 要素では鉄筋配置に応じ
て鉄筋ベクトルを定義して Tension Stiffening を考慮する． 
・帯筋は，多角形の角度に応じて XY 座標を水平面でベクトルを回転させて定義する． 
・無筋コンクリート要素では，最大骨材径を 20mm とし，引張軟化係数を要素ごとに設定
する． 
・ひび割れ発生以降も緩やかな軟化挙動を示すように，1/2 の要素寸法に相当するコンク
リートの圧縮軟化特性を定義し，鋼管による拘束効果を簡易的に設定する． 
・コンクリートと鋼材の材料特性は，材料試験に基づいて設定する．ただし，コンクリー
トの引張強度は，乾燥収縮等の影響を間接的に考慮するため，一律 70%に低減した値
載荷正方向 
鉄筋が配置され 
ている RC要素 
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を用いる． 
・コンクリートのヤング係数は，鉄筋コンクリート構造計算規準[3-7]の算出式を用いる．
コンクリートの単位体積重量 γ は，予備解析の結果，最大耐力にほとんど影響を及ぼさ
なかったことから，同一モデルは同じ γ を用いる．各モデルの γ は，以下に示す水平載
荷試験の試験体の値とした． 
RH モデル，N モデル： 22.430 kN/mm3 
R モデル，H モデル： 22.431 kN/mm3 
・𝑓𝑐=60 N/mm2以上の高強度コンクリートでは，骨材の割裂が生じてひび割れ面が平滑化
する可能性があるが，本研究ではコンクリート強度の影響のみを検討するためこの影
響は考慮しない． 
 
鋼管とコンクリートの接合面は，付着状況を詳細に再現するために当初鋼管の内面突起
の形状を忠実にモデル化することを試みたが，別に実施した付着力確認試験を適切に再現
できなかった．そこで，剥離とすべりを考慮できる接合要素を面的に配置し，鋼管の付着を
マクロに取り扱うこととした．接合要素の剛性は，パラメータスタディを通じて試験結果の
荷重－変形関係の包絡線とほぼ整合するように設定した． 
ここでは，接合要素の概念を図 3.1.2 に示す簡易的な接合要素（Universal Joint）を採用し
た．圧縮剛性には大きな値を与えて，数値計算上，構造用鋼材とコンクリート要素が過剰に
重ならないように配慮するとともに，基本的に引張剛性をゼロとした．せん断方向に対して
は，閉口時に摩擦応力が考慮されるモデルを使用し，摩擦応力は摩擦係数×鉛直応力を上限
とした．また，開口時にはせん断剛性を低減することとした． 
・垂直方向剛性𝐾𝑛：1,000,000 kgf/cm3（圧縮域） 
0 kgf/cm3（引張域） 
・せん断方向剛性𝐾𝑠：10,000 kgf/cm3（接触時） 
700 kgf/cm3（剥離時） 
 
 
 
 
 
 
 
(a)垂直方向             (b)せん断方向 
図 3.1.2 接合要素の概要図  
δn 
σ 
引張域 
（剥離） 
Kn 
Ks 
剥離時 
圧縮域 
（接触） 
τ 
δs 
接触時 
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３．１．３ 再現解析 
 
(1) 交番載荷試験の再現解析 
 
RH モデル，R モデル，H モデル，N モデルを用いて，水平載荷試験の再現解析を行った．
再現解析を行った水平載荷試験の試験体名と解析モデルの組み合わせを表 3.1.2 に示す．載
荷は，最大荷重後の 2 サイクルまでの水平方向の正負交番載荷とした．載荷点における荷重
－変位関係を図 3.1.3 に示す．1/2 モデルであることを勘案し，荷重値は 2 倍にして表示し
ている．また，図には実験値も記している． 
 
表 3.1.2 再現解析の試験体 
No. 解析モデル名 水平載荷試験の試験体名 載荷方法 
1 RH モデル N-1 交番 
2 R モデル H-2 交番 
3 H モデル R-2 交番 
4 N モデル D-2 交番 
 
 
RH モデル（N-1）            R モデル（H-2） 
 
H モデル（R-2）            N モデル（D-2） 
図 3.1.3 荷重－変位関係（実験値と再現解析・交番載荷）【凡例】〇：最大荷重  
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RH モデル（N-1）においては，変位 28.0 mm 時に最大荷重 716.1 kN を示し，その後緩や
かに荷重低下している．同様に，R モデル（H-2）においては変位 25.0 mm 時に最大荷重 678.8 
kN，H モデル（R-2）においては変位 26.0 mm 時に最大荷重 634.0 kN，N モデル（D-2）に
おいては変位 25.9 mm 時に最大荷重 568.8 kN を示した．いずれのモデルもその後緩やかに
荷重低下している．解析では荷重をやや低めに評価する傾向があるものの，最大耐力に至り，
荷重が低下し始めるまでの挙動は，概ね実験挙動を再現できているといえる． 
 
各モデルの荷重－変形関係で，加力の正負が変わる際のスリップ時に，載荷試験では抵抗
力はほぼ見られないが，再現解析ではわずかに抵抗力がみられる．これは，鋼材とコンクリ
ート間の接合要素のばね剛性を荷重変形関係の包絡線が一致することを優先して設定した
ため，原点付近のばね剛性が少し大きかった可能性がある．一般的に，RC 部材の解析では
エネルギー吸収をやや高く評価するため，この領域の精度は低下する傾向がある． 
再現解析において，最大荷重以降に荷重が低下する原因は，ベースプレートからのひび割
れが進展した後，周辺（引張側だと直上，圧縮側だと直下）のコンクリートが圧潰して柱か
らのモーメントを伝達できなくなり，荷重低下に至ったと考える．よって，載荷試験の最大
荷重が決まる要因と同じと考える． 
また，鉄筋はひび割れの進展を抑制するため，ひび割れが開くとコンクリートが受け持つ
圧縮応力が低下するモデルが入っていることもあり，鉄筋配置により最大荷重が上昇する．
最大荷重以降はひび割れが進展して荷重が低下するという状況も再現できている．よって，
交番載荷の再現解析で最大荷重以降の耐力劣化の状況をよく再現できているといえる．た
だし，最大荷重以降の荷重低下が RH モデルで極端なのは，ベースプレート周辺のコンクリ
ートに負担が集中している可能性がある． 
 
RH モデル（N-1）の変形図を図 3.1.4 に示す．左図は全要素を，右図は鋼管要素のみを表
示しており，変形量を 5 倍に拡大して描画している．載荷が進むにつれて柱周辺のコンクリ
ートで損傷が進展し，鋼管が大きく膨らんでくることがわかる．柱はほぼ剛体変形となって
いる．これらの状況は試験時の状況と一致していることから，変位については概ね実験挙動
を再現できているといえる．他のモデルも同様の結果であった． 
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載荷点変位+6.0 mm，荷重+317.1 kN    載荷点変位+28.0 mm，荷重+716.1 kN 時 
図 3.1.4 変形図（RH モデル（N-1），変形倍率 5 倍） 
 
各モデルの最大荷重時の最大主ひずみ（引張）コンター図を図 3.1.5 に，最小主ひずみ（圧
縮）コンター図を図 3.1.6 に示す．コンクリート部に着目した図と鋼管部に着目した図を示
しており，両者で凡例を変化させている．主ひずみの状況は 4 モデルとも同様の結果であ
り，最大荷重時に鋼管が大きく膨らむことにより周方向に作用する引張力や，柱のベースプ
レートが浮き上がることによりコンクリートに作用する圧縮力など，各部位のひずみが再
現されているといえる． 
荷重－変位関係のみならず，損傷モードやひずみの進展に関する実験結果との比較を通
して，完全とはいえないものの，解析は柱杭接合部試験体の実験挙動を概ね再現できている
と判断できる．以上より，柱杭接合部の力学特性を把握して，鉄骨と鉄筋コンクリートの両
方を評価できる設計式の提案につながる基礎情報を得ることができたといえる． 
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（RH モデル（N-1））載荷点変位+28.0 mm，荷重+716.1 kN 時 
   
（R モデル（H-2））載荷点変位+25.0 mm，荷重+678.8 kN 時 
   
（H モデル（R-2））載荷点変位+26.0 mm，荷重+634.0 kN 時 
   
（N モデル（D-2））載荷点変位+25.9 mm，荷重+568.8 kN 時 
図 3.1.5 最大主ひずみ（引張） 
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（RH モデル（N-1））載荷点変位+28.0mm，荷重+716.1kN 時 
   
（R モデル（H-2））載荷点変位+25.0 mm，荷重+678.8 kN 時 
   
（H モデル（R-2））載荷点変位+26.0 mm，荷重+634.0 kN 時 
   
（N モデル（D-2））載荷点変位+25.9 mm，荷重+568.8 kN 時 
図 3.1.6 最小主ひずみ（圧縮） 
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(2) 単調載荷試験の再現解析 
 
交番載荷に引き続き，RH モデル，R モデル，H モデル，N モデルを用いて，単調載荷の
水平載荷試験の再現解析を行った．再現解析を行った水平載荷試験の試験体名と解析モデ
ルの組み合わせを表 3.1.3 に示す．各モデルの載荷点における荷重－変位関係のうち，実験
値と再現解析値の比較を図 3.1.7 に，各モデルの再現解析の比較を図 3.1.8 に示す．1/2 モデ
ルであることを勘案し，荷重値は 2 倍にして表示している． 
RH モデル（N-2）においては，変位 25.5 mm 時に最大荷重 682.0 kN を示し，その後緩や
かに荷重低下している．同様に，R モデル（H-1）においては変位 27.5 mm 時に最大荷重 645.2  
 
表 3.1.3 再現解析の試験体 
No. 解析モデル名 水平載荷試験の試験体名 載荷方法 
1 RH モデル N-2 単調 
2 R モデル H-1 単調 
3 H モデル R-1 単調 
4 N モデル D-3 単調 
 
 
RH モデル（N-1）            R モデル（H-2） 
 
H モデル（R-2）            N モデル（D-2） 
図 3.1.7 荷重－変位関係（実験値と再現解析・単調載荷）【凡例】〇：最大荷重  
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 【凡例】〇：最大荷重  
図 3.1.8 荷重－変位関係（再現解析・単調載荷） 
 
kN，H モデル（R-1）においては変位 30.5 mm 時に最大荷重 685.40 kN，N モデル（D-3）に
おいては変位 36.5 mm 時に最大荷重 686.6 kN を示した．いずれのモデルもその後緩やかに
荷重低下している．解析では荷重をやや低めに評価する傾向があるものの，最大耐力に至り，
荷重が低下し始めるまでの挙動は，概ね実験挙動を再現できているといえる． 
 
RH モデル（N-2）の変形図を図 3.1.9 に示す．左図は全要素を，右図は鋼管要素のみを表
示しており，変形量を 5 倍に拡大して描画している．載荷が進むにつれて柱周辺のコンクリ
ートで損傷が進展し，鋼管が大きく膨らんでくることがわかる．柱はほぼ剛体変形となって
いる．これらの状況は試験時の状況と一致していることから，変位については概ね実験挙動
を再現できているといえる．他のモデルも同様の結果であった． 
 
 
図 3.1.9 変形図（変形倍率 5 倍）RH モデル（変位+25.5 mm，荷重+682.0 kN）  
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各モデルの最大荷重時の最大主ひずみ（引張）コンター図を図 3.1.10 に，最小主ひずみ
（圧縮）コンター図を図 3.1.11 に示す．コンクリート部に着目した図と鋼管部に着目した図
を示しており，両者で凡例を変化させている．主ひずみの状況は 4 モデルとも同様の結果で
あり，最大荷重時に鋼管が大きく膨らむことにより周方向に作用する引張力や，柱のベース
プレートが浮き上がることによりコンクリートに作用する圧縮力など，各部位のひずみが
再現されているといえる． 
荷重－変位関係のみならず，損傷モードやひずみの進展に関する実験結果との比較を通
して，完全とはいえないものの，解析は柱杭接合部試験体の実験挙動を概ね再現できている
と判断できた． 
各モデルで比較すると，主鉄筋・帯筋の有無の影響がひび割れ発生以降の剛性の低下に表
れており，適切な結果が得られていると考えられる．ただし，解析では耐力に及ぼす鉄筋の
影響が小さく，コンクリート圧縮強度の影響が大きくなっており，後者の影響が過剰に出て
いる可能性がある． 
以上より，柱杭接合部の力学特性を把握して，鉄骨と鉄筋コンクリートの両方を評価でき
る設計式の提案につながる基礎情報を得ることができたといえる． 
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RH モデル（N-2）（載荷点変位+25.5 mm，荷重+682.0 kN 時） 
  
R モデル（H-1）（載荷点変位+27.5 mm，荷重+645.2 kN 時） 
  
H モデル（R-1）（載荷点変位+30.5 mm，荷重+685.4 kN 時） 
  
N モデル（D-3）（載荷点変位+36.5 mm，荷重+686.6 kN 時） 
図 3.1.12 最大主ひずみ（引張） 
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RH モデル（N-2）（載荷点変位+25.5 mm，荷重+682.0 kN 時） 
   
R モデル（H-1）（載荷点変位+27.5 mm，荷重+645.2 kN 時） 
   
H モデル（R-1）（載荷点変位+30.5 mm，荷重+685.4 kN 時） 
   
N モデル（D-3）（載荷点変位+36.5 mm，荷重+686.6 kN 時） 
図 3.1.11 最小主ひずみ（圧縮）  
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３．２ 各パラメーターの影響 
 
３．２．１ コンクリート強度の影響 
 
作成した RH モデル，R モデル，H モデル，N モデルを用いて，コンクリート強度を変化
させて解析を行った．コンクリート強度は，𝐹𝑐=21.0～80.0 N/mm2とした．載荷方法は，交番
載荷とし，解析条件は再現解析と同じとした．𝐹𝑐=21.0～30.0 N/mm2 は前節までに事例を示
していることから，ここでは𝐹𝑐=45.0，70.0 N/mm2の荷重－変形関係を図 3.2.1 に示す． 
 
  
  
  
  
図 3.2.1 各モデルの解析結果 【凡例】〇：最大荷重  
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各モデルに対してコンクリート強度を変化させて解析を行った結果を図 3.2.2 に示す．図
には同じ鉄筋仕様の試験体の試験結果も示している． 
RH モデルについては，コンクリート強度が高くなると，最大荷重も大きくなることがわ
かる．試験結果も同じ傾向をしていることから，最大荷重はコンクリート強度に影響するこ
とがわかる．試験結果のうち，試験体 F-1 の最大荷重は解析結果と比べて非常に大きい．こ
れは，コンクリート強度が高い試験体では，単調載荷の場合は交番載荷に比べてコンクリー
トの損傷が進みにくかったためと推測される．なお，解析結果の最大荷重は試験結果より全
体的に低めであるが，再現解析でも荷重をやや低めに評価する傾向であったことから，これ
は解析モデルの影響のためといえる． 
R モデルについては，帯筋がないため RH モデルより最大荷重は小さいが，コンクリート
強度が高くなると最大荷重も高くなる傾向は同じである． 
 
 
RH モデル                R モデル 
 
H モデル                 N モデル 
図 3.2.2 最大荷重とコンクリート強度の関係 
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H モデルについては，主筋がないため RH モデルより最大荷重は小さいが，コンクリート
強度が高くなると最大荷重も高くなる傾向は同じである．本モデルは，コンクリート強度が
低い領域では帯筋の効果は大きいものの，コンクリート強度が高い領域では帯筋の効果は
小さい．これは，主筋がないため，柱ベースプレート先端からのコーン状のひび割れに対す
る抵抗要素が少ないからと推測される． 
N モデルについては，主筋と帯筋がないため最大荷重は一番小さいが，コンクリート強度
が高くなると最大荷重も高くなる傾向は同じである．試験結果のうち，F-2 の最大荷重は解
析結果と比べて非常に大きいが，試験体 F-1 と同様の原因と推測される． 
いずれのモデルもコンクリート強度が高くなると，最大荷重も高くなる傾向を示してい
ることから，コンクリート強度と最大荷重の間に正の相関があることがわかる．コンクリー
ト強度が高くなると鋼管及び鉄筋に生じるひずみが大きくなり，複合構造としてのポテン
シャルを十二分に発揮する傾向が伺える．コンクリート強度が低い場合には，柱周辺のコン
クリートが比較的早い段階で圧潰して応力を伝達できなくなるため，最大荷重が小さくな
ると考えられる．逆に，コンクリート強度が高くなるとひび割れ発生以降も応力を伝達する
ようになり，鋼管や鉄筋のひずみが大きくなるとともに最大荷重が大きくなる． 
一方で，コンクリート強度が高くなると最大荷重は単純比例ではなく増加が鈍化する．こ
の原因は，コンクリートが相当なひずみ領域に達しているため，単純に圧縮だけでなく，ひ
び割れの影響も受けていることが考えらえる．ただし，コンクリート強度が高くなると変形
が進んでも荷重が低下しにくくなるため，もっと大きい変位領域まで載荷を続ければ，荷重
があがる可能性がある．本研究では，𝐹𝑐=60 N/mm2 を超えた場合の解析の精度が未確認であ
ること，実際の設計では JIS の上限である𝐹𝑐=45 N/mm2までとなることが想定されるため，
本研究では大変形領域までは実施していない． 
 
鉄筋の効果に関して，無筋の試験体の場合には，図 3.2.3 のようなひび割れが発生する．
いずれの解析モデルも柱から鋼管の半径方向に向かって生じるひび割れと，柱下端のベー
スプレートからコーン状に伸びるひび割れが発生する．前者は帯筋により，後者は主筋によ
りひび割れの進展が抑えられている．この効果は実験結果とも一致しており，コンクリート
強度の影響は一層大きくなる． 
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半径方向のひび割れ 
 
コーン状のひび割れ 
図 3.2.3 2種類の主なひび割れの進展 
 
図 3.2.4 に全モデルの解析結果と累乗近似式を示す．各モデルにより多少の差はあるが，
近似式では最大耐力は，コンクリート強度の 0.260～0.337 乗に比例することがわかる．主筋
の配置されている RH モデルと R モデルでは 0.329～0.337 乗と比較的高く，主筋の配置さ
れていない H モデルと N モデルでは 0.260～0.296 乗と低めである．このことから，ベース
プレートからコーン状に伸びるひび割れに対して，主筋によりひび割れの進展が抑えられ
ていることがわかる． 
 
 
図 3.2.4 解析結果と累乗近似式 
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３．２．２ 鋼管板厚の影響 
 
RH モデルを用いて，鋼管の径厚比𝐷 𝑡⁄ を変化させて解析を行った．鋼管は最外径を 600 
mm に揃えた上で，板厚を変更する解析を実施し，𝐷 𝑡⁄ =50（12 mm），75（8 mm），100（6 
mm），125（4.8 mm），150（4 mm），175（3.429 mm），200（3 mm）の 7 ケースを対象とし
た．載荷方法は交番載荷とし，コンクリート圧縮強度は 24.0 N/mm2 とした．その他の解析
条件は再現解析と同じとした．全 7 ケースの荷重－変形関係を図 3.2.5 に示す． 
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𝐷 𝑡⁄ =50（12 mm）             𝐷 𝑡⁄ =75（8 mm） 
 
𝐷 𝑡⁄ =100（6 mm）             𝐷 𝑡⁄ =125（4.8 mm） 
 
𝐷 𝑡⁄ =150（4 mm）             𝐷 𝑡⁄ =175（3.429 mm） 
  【凡例】〇：最大荷重  
𝐷 𝑡⁄ =200（3 mm） 
図 3.2.5 RH モデルの解析結果（𝐷 𝑡⁄ =50～200）  
134 
 
 
鋼管の径厚比に関するパラメータスタディを実施し，柱杭接合部試験体の力学特性に及
ぼす影響について確認した．最大荷重と𝐷 𝑡⁄ の関係を図 3.2.6 に示す． 
正負交番載荷の解析結果では，鋼管の径厚比𝐷 𝑡⁄ と最大荷重の間に一定の関係が存在して
いる．グラフ及び各種コンター図より，𝐷 𝑡⁄ が小さい場合には，最大荷重が大きくなるのに
あわせて，鋼管に生じるひずみが小さくなっているのに対し，𝐷 𝑡⁄ が大きい場合には，鋼管
に生じるひずみが大きくなり，コンクリートに及ぼす拘束力が小さくなっていることがわ
かる．この効果により，𝐷 𝑡⁄ が大きくなるにしたがって，最大荷重が小さくなるものと考え
られる． 
 
 
図 3.2.6 最大荷重－𝐷 𝑡⁄ 関係 
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３．２．３ 軸力の影響 
 
RH モデルを用いて，柱に軸力を作用させた試験体（A-1～A-4, N-1）に対して再現解析を
行った．図 3.2.7 に再現解析の最大荷重－軸力比関係を示す．-0.07～+0.3 𝑁𝑦の範囲では，水
平載荷実験及び試験体の再現解析ともに，𝑁𝑦の増加とともに最大荷重が上昇する傾向にあ
り，0.4𝑁𝑦時に荷重が低下する結果となっている．全体的に，解析結果が実験結果をやや下
回っているが，他の解析モデルでも解析結果は実験結果より小さめの荷重となる傾向があ
ることや試験体のばらつきを考慮すると，実験結果との相関がとれていると思われる． 
0.0𝑁𝑦を基準とすれば，引張軸力を受ける場合には最大荷重が低下し，圧縮軸力を受ける
場合には最大荷重が増加する．ただし，圧縮軸力が非常に大きくなると，逆に最大荷重が低
下することになる． 
 
 
図 3.2.7 最大荷重－軸力比関係（試験体再現解析） 
 
柱に作用する軸力を変化させて解析を行った．軸力は，-713 kN（-0.105𝑁𝑦），-475 kN（-
0.07𝑁𝑦），-238 kN（-0.035𝑁𝑦），0.0 kN（0.0𝑁𝑦），+679 kN（+0.1𝑁𝑦），+1.357 kN（+0.2𝑁𝑦），
+2.036 kN（+0.3𝑁𝑦），+2,714 kN（+0.4𝑁𝑦）の 8 ケースを対象とした．載荷方法は交番載荷と
し，コンクリート圧縮強度は 24 N/mm2とした．その他の解析条件は再現解析と同じとした．
全 8 ケースの荷重－変形関係を図 3.2.8 に示す． 
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-0.105 𝑁𝑦                -0.07 𝑁𝑦 
 
-0.035 𝑁𝑦                0.0 𝑁𝑦 
 
+0.1 𝑁𝑦                 +0.2 𝑁𝑦 
 
+0.3 𝑁𝑦                 +0.4 𝑁𝑦 
図 3.2.8 RH モデルの解析結果（-0.105 𝑁𝑦 ～ +0.4 𝑁𝑦） 【凡例】〇：最大荷重  
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図3.2.9に軸力比を変化させたパラメータスタディの最大荷重－軸力比関係を示す．コン
クリートや鋼材の強度を一定として軸力比のみを変化させたパラメータスタディについて
も，再現解析と同様の傾向にある．+0.2𝑁𝑦までの範囲では，軸力比の増加とともに最大荷重
が上昇する傾向にあるが，それ以降では最大荷重が低下する結果となっている． 
解析において，軸力が高い領域で最大荷重が低下するのは，各種コンター図よりベースプ
レート直下のコンクリートが早期に圧潰してしまうためであると推定される．これは，水平
載荷試験の結果とも一致する．なお，本解析で使用したCOM3D 2016は，（合成・複合構造
ではなく）RC構造を主対象として開発されているため，解析手法の特性上コンクリートの
圧縮軟化が早期に進展することもある．特に軸力比が大きい場合に，解析では最大荷重以降
の耐力低下が著しい傾向にある． 
 
 
図3.2.9 最大荷重－軸力比関係（パラメータスタディ） 
 
次に，軸力のみを変化させたパラメータスタディのうち，-0.07𝑁𝑦，0.0𝑁𝑦，+0.3𝑁𝑦におけ
る荷重と各種ひずみの関係を比較する．これまでに整理したひずみのうち，数値が大きい軸
方向ひずみ C-1，周方向ひずみ B-1，主鉄筋ひずみ KT-2，帯鉄筋ひずみ GT-1 を選択して描
画したものが，図 3.2.10 である．これをみると，いずれのひずみ成分も全体的な類似の曲線
を描いており，軸力の影響は常時状態での初期ひずみの差異として表れており，水平載荷以
降のひずみ進展の差異はさほど大きくはないように思われる． 
軸力が大きい領域では，軸力比の増加に対してむしろ最大荷重が低下する傾向にあった
ことから，ベースプレー隅角部直下のコンクリートの鉛直ひずみを比較したものが図 3.2.11
である．これによると，+0.2𝑁𝑦以上のケースでは，除荷時の圧縮ひずみの戻りが小さく，載
荷とともに数万 μ を超えて荷重低下に至っていることがわかる．+0.1𝑁𝑦以下のケースでは
このような挙動はみられず，損傷・破壊モードが両者で異なっているといえる． 
以上の実験値及び解析から軸力比の適用範囲は，+0.3𝑁𝑦までが妥当と考えられる． 
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３．２．４ 載荷高さの影響 
 
RHモデルを用いて，載荷点高さを変化させた試験体（T-1, T-2, N-1）に対して再現解析を
行った．図3.2.12に再現解析の最大荷重－載荷点高さ関係を示す．載荷実験及び試験体の再
現解析ともに，載荷点高さの増加とともに最大荷重が減少する関係にある．T-2（ℎ=700）が
やや大きいが試験体のばらつきがあること，全体的に解析結果が実験結果を下回っている
が他の解析モデルでも解析結果は実験結果より小さめの荷重となる傾向があることなどを
考慮すると，実験結果との相関がとれていると思われる． 
 
 
 
図3.2.12 最大荷重－載荷点高さ関係（試験体再現解析） 
 
RH モデルを用いて，載荷点高さを変化させて解析を行った．載荷点高さℎは，1500 mm
（2.5𝐷），1200 mm（2.0𝐷），900 kN（1.5𝐷），750 mm（1.25𝐷），700 mm（1.17𝐷），600 mm（1.0𝐷），
450 mm（0.75𝐷），300 mm（0.5𝐷），180 mm（0.3𝐷），120 mm（0.2𝐷）の 10 ケースを対象と
した．載荷方法は交番載荷とし，コンクリート圧縮強度は 24 N/mm2とした．その他の解析
条件は再現解析と同じとした．全 10ケースの荷重－変形関係を図 3.2.13～図 3.2.14に示す． 
 
図3.2.15に軸力比を変化させたパラメータスタディの最大荷重－軸力比関係を示す．コン
クリートや鋼材の強度を一定として載荷点高さℎのみを変化させたパラメータスタディに
ついても，再現解析と同様の傾向にあり，載荷点高さℎの増加とともに最大荷重が減少する
傾向を確認することができる．なお，載荷点高さℎが750 mmと700 mmのケースは，実験で
は単調載荷としているが，解析では正負交番載荷としている．この違いが，最大荷重をやや
低めに評価する一因にもなっていると考えられる． 
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1500 mm（2.5𝐷）           1200 mm（2.0𝐷） 
 
900 kN（1.5𝐷）            750 mm（1.25𝐷） 
 
700 mm（1.17𝐷）           600 mm（1.0𝐷） 
 
450 mm（0.75𝐷）           300 mm（0.5𝐷） 
図 3.2.13 RH モデルの解析結果（1500 mm ～ 300 mm） 【凡例】〇：最大荷重  
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180 mm（0.3𝐷）            120 mm（0.2𝐷） 
図 3.2.14 RH モデルの解析結果（180 mm, 120 mm） 【凡例】〇：最大荷重 
 
 
図3.2.15 最大荷重－載荷点高さ関係（パラメータスタディ） 
 
次に，載荷点高さℎのみを変化させたパラメータスタディうち，ℎが 1500 mm，600 mm，
120 mm におけるモーメントと各種ひずみの関係を比較する．ここでは，荷重値に載荷点高
さを乗じて，モーメントを算出した．これまでに整理したひずみのうち，数値が大きい軸方
向ひずみ C-1，周方向ひずみ B-1，主鉄筋ひずみ KT-2，帯鉄筋ひずみ GT-1 を選択して描画
したものが図 3.2.16 である．これをみると，いずれのひずみ成分も水平載荷以降の載荷点高
さの影響は大きく，同一モーメントに対して，載荷点高さが低い程ひずみの進展が早い傾向
にあることがわかる． 
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【C-1 軸方向ひずみ】 
 
【B-1 周方向ひずみ】 
 
【KT-2 主鉄筋ひずみ】 
 
【GT-1 帯鉄筋ひずみ】 
図 3.2.16 荷重－ひずみ関係（解析結果）（右図は 1 サイクル目）  
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３．３ まとめ 
 
本研究では，コンクリート充填鋼管ソケット接合部を対象として，有限要素法による解析
を行い，柱杭接合部における力学特性を把握し，最大荷重はコンクリート強度が高くなるに
つれて大きくなることを明らかにした． 
 
柱杭接合部試験体の載荷実験として，鉄筋配置のみを変化させた 4 ケース（RH モデル，
H モデル，R モデル，N モデル）を対象に再現解析を実施した．一方向載荷及び正負交番載
荷実験に対して，荷重－変位関係のみならず，損傷モードやひずみの進展に関する実験結果
との比較を通して，完全とはいえないものの，解析は実験挙動を概ね再現できていると判断
できた． 
 
コンクリート圧縮強度に関するパラメータスタディを実施して，配筋の異なる試験体ご
とに，コンクリート圧縮強度が最大荷重に及ぼす影響度合いを確認し，正の相関があること
を示した．また，コンクリートのヤング係数が耐力に及ぼす影響は小さいこと，正負交番載
荷の場合，一方向載荷と比較して，特に N モデル，次いで R モデルで顕著に耐力が低下す
る傾向にあった． 
コンクリート強度のパラメータスタディより，コンクリート強度が大きくなると，単に最
大荷重が大きくなるだけでなく，最大荷重時の鋼管及び鉄筋に生じるひずみが大きくなっ
ており，複合構造としてのポテンシャルを十二分に発揮する傾向が伺えた．強度が低い場合
には，柱周辺のコンクリートが比較的早い段階で圧潰してしまい，応力を伝達できなくなる
ため，最大荷重～破壊に至ったものと考えられた． 
また，鉄筋の補強効果については，主鉄筋は柱ベースプレート端部からのコーン状のひび
割れを，帯筋は柱角部周辺からの半径方向のひび割れを制御する効果がある．しかし，帯筋
はコンクリート強度が低い領域では補強効果が大きいものの，コンクリート強度が高い領
域では補強効果が相対的に小さくなることがわかった． 
今回の破壊モードにおいては，最大荷重はコンクリート強度の約 0.3 乗に比例することが
わかった． 
 
鋼管の径厚比に関するパラメータスタディを実施して，径厚比が最大荷重に及ぼす影響
度合いを確認し，𝐷 𝑡⁄ との相関性がみられることを示した．𝐷 𝑡⁄ が小さい場合には，最大荷
重が大きくなるにつれて，鋼管に生じるひずみが小さくなっているのに対し𝐷 𝑡⁄ が大きい場
合には，鋼管に生じるひずみが大きくなり，コンクリートに及ぼす拘束力が小さくなってい
た． 
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軸力比に関するパラメータスタディを実施して，+0.2𝑁𝑦までの範囲では，軸力比の増加と
ともに最大荷重が上昇する傾向があることがわかった．ただし，それ以降では最大荷重が低
下する結果となっており，これはベースプレート直下のコンクリートが早期に圧潰したた
めと推定される．これは，水平載荷試験の結果とも一致する． 
実験値及び解析から軸力比の適用範囲は，+0.3𝑁𝑦までが妥当と考えられる． 
 
載荷点高さℎのみを変化させた解析についても，載荷点高さℎの増加とともに最大荷重が
減少する傾向を確認することができた． 
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第４章 接合部の終局耐力評価式の提案 
 
４．１ 終局耐力評価式の検討 
 
(1) はじめに 
 
第 2 章の実験と第 3 章の FEM 解析の結果から，コンクリート強度，ソケット鋼管の板厚，
主筋量，帯筋量，軸力，載荷点高さ，試験体サイズ，鋼管内面突起の各パラメーターが接合
部の耐力に及ぼす影響として，以下のことが明らかになった． 
・コンクリート圧縮強度𝑓𝑐が大きくなると最大荷重は大きくなり，𝑓𝑐との相関性がみられる．
この傾向は FEM 解析でも同じであり，最大荷重は𝑓𝑐の約 0.3 乗に比例する． 
・径厚比𝐷 𝑡⁄ が大きくなると最大荷重は小さくなり，𝐷 𝑡⁄ との相関性がみられる．この FEM
解析でも同じであり，𝐷 𝑡⁄ が小さい場合には最大荷重が大きくなるにつれて鋼管のひずみ
が小さくなるのに対し，𝐷 𝑡⁄ が大きい場合には鋼管のひずみは大きくなり，コンクリート
に及ぼす拘束力が小さくなった． 
・主筋量に関しては，明らかな相関性とまではいえないが，コンクリート強度を適切に評価
できれば，主筋量と補正後の最大荷重との間に一定の相関性を見出せる可能性がある．ま
た，主筋はコンクリートの鋼管からの抜け出しに抵抗する効果があり，この効果は帯筋に
より更に増す．この主筋の効果は FEM 解析でも確認でき，主鉄筋はベースプレート端部
らのコーン状のひび割れを，帯筋は柱角部周辺からの半径方向のひび割れを制御する効
果がある． 
・帯筋量が増えるにつれて最大荷重は概ね大きくなっており，帯筋量との相関性がみられ
る．また，鉄筋は帯筋と主筋の両方が配置されることで初めて一体化となって荷重を負担
することができるようになる． 
・軸力比と最大荷重には相関性がみられ，圧縮軸力が作用すると最大荷重は上昇し，引張軸
力が作用すると最大荷重は低下する．FEM 解析では，+0.2𝑁𝑦までの範囲では軸力比の増
加とともに最大荷重が上昇するが，それ以降ではベースプレート直下のコンクリートが
圧潰して最大荷重が低下する．これは，実験結果とも一致することから，実験結果をふま
えて軸力比の適用範囲は，+0.3𝑁𝑦までが妥当と考えられる．また，軸力は鉛直方向の力の
釣合いに作用しており，ベースプレート先端から 45 度より上部の範囲で柱の抜け出しに
抵抗する． 
・載荷点高さℎが大きくなると最大荷重は小さくなる．これは，載荷点が高くなることで曲
げモーメントが大きくなるため，耐荷モデルにおける支圧力の合力𝑃と摩擦力の合力𝑇の
割合が変わり，相対的に𝑃の割合が減少してせん断力が小さくなったためと考えられる． 
148 
 
・最大荷重は，鋼管径𝐷と比例関係にある．標準試験体に対する最大荷重の比は，縮尺率𝑆𝑐
（標準試験体𝐷 = 600に対する比）の 2 乗とほぼ等しい． 
・粘着力が小さいと鋼管とコンクリートの間の応力伝達は小さくなり，耐荷モデルにおける
摩擦力の合力𝑇が小さくなる．その結果，支圧力の合力𝑃も小さくなるため，接合部の耐
力は低くなる． 
 
 
(2) 提案する終局耐力評価式の考え方 
 
本研究で提案する終局耐力評価式は，線路上空建築物（低層）構造設計標準（以下「低層
標準」という．）[4-1]の考え方に準拠することを想定している．低層標準における柱杭接合
部の二次設計の考え方は，建築物が層降伏メカニズムに至るまで柱杭接合部は弾性状態と
し，ヒンジを生じさせないこととしており，また，柱杭接合部の耐力は主に𝑀𝑢で評価して
いる．実験結果より柱杭接合部は最大荷重後もある程度荷重を保持しているため，本研究で
は，最大荷重を正確に算出することを重視して提案する． 
 
終局耐力評価式の考え方は，SRC 部材の鋼材部分と RC 部分のように複数の抵抗機構が
同時に発揮する場合には，累加で耐力を評価することが一般的である．一方で，複数の耐力
決定要因がある場合には，それらの最小値から耐力が決まるのが一般的である，本研究で対
象とするソケット接合のような構造形式の場合，既往文献（今野ら，石井らの研究[4-2,4-3]）
においても，テコ反力による水平力と，圧縮ストラットによる鉛直力の累加で抵抗するモデ
ルが提案されている． 
本研究では，充填コンクリートがソケット鋼管から抜け出す終局状態を対象としている．
この終局状態に至る過程は，載荷荷重の増加とともに周方向の鋼管と帯筋が順次に降伏に
達し，更に載荷荷重が増加すると引張側のコンクリートが徐々に浮き上がり始め，最大荷重
以降コンクリートの浮き上がり量が急激に増加して終局状態となっている．このような終
局状態の場合，水平方向の鋼管と帯筋が降伏後も引き続き抵抗し，その後に鉛直方向の力が
抵抗しきれなくなって最大耐力に達しているため，水平力と鉛直力が同時に抵抗している
状況といえることから，累加で耐力を評価することは妥当と考える．更に，本研究では載荷
点高さや軸力を変化させることにより水平力と鉛直力のバランスを変えた試験を実施して
おり，その場合でも本章で提案する評価式で精度高く評価できる．これは後で実験値と評価
式との比較を確認することができる．よって，水平力と鉛直力を累加する方針とする．ただ
し，埋込み長さが極端に小さく，水平力の抵抗よりも先に鉛直力が限界を迎えてしまうなど，
終局状態が本研究と異なる場合は，累加の考え方では適さなくなる．よって，本研究で提案
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
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は柱側面に突起を設けずに柱下面にベースプレートを設けているため，2.3 節に示すように
柱側面とコンクリートの間には力の伝達がほとんどみられない．よって，摩擦力の合力𝑇を
削除する． 
一方，柱に軸力𝑁が作用した場合は，2.3 節に基づき，軸力はベースプレートから 45 度よ
り上部の鉛直力の釣合いに作用する．よって，既往研究[4-5]を参考に軸力𝑁はベースプレー
ト下面で𝑁 2⁄ を下部の杭に伝達し，𝑁 4⁄ が柱側面の位置に作用するものとする． 
また，柱は既往の耐荷モデルでは円形鋼管を想定しているが，本研究では角形鋼管を想定
していることから，柱の径𝑑は角形鋼管柱の幅に置き換える． 
 
 
(4) 終局時の支圧力の合力 
 
図 4.1.1 に示されたモデルより終局時のモーメントの釣合いをとると(4.1.1)式となる．
(4.1.1)式は既往の(1.4.1)式に対して摩擦力の合力𝑇に関する項が除かれている他は同じであ
る． 
𝑀 = −
𝐿𝑃2
3(2𝑃 − Q)
+ (𝑃 − Q)
𝐿(5𝑃 − 2𝑄)
3(2𝑃 − 𝑄)
                                  (4.1.1) 
ただし，𝑄 = 𝑀 ℎ⁄  
𝑀：柱に作用する終局時の曲げモーメント[N・mm]  
𝑄：柱に作用する終局時のせん断力[N] (= 𝑀 ℎ⁄ ) 
𝑇：柱に作用する摩擦力の合力[N] 
𝑃：柱に作用する支圧力の合力[N] 
𝑑：柱の径[mm] 
𝐿：柱差込み長さ[mm] 
ℎ：せん断スパン[mm] 
 
(4.1.1)式に対して𝑀について二次方程式を解くと，(4.1.2)式が得られる． 
𝑀 = 𝑚 ∙ 𝑃 ∙ ℎ                                                         (4.1.2) 
ここで，𝑚 =
−𝐵−√𝐵2−4𝐴𝐶
2𝐴
 
𝐴 = 2 𝐿 ℎ⁄ + 3 
𝐵 = −7 𝐿 ℎ⁄ − 6 
𝐶 = 4 𝐿 ℎ⁄  
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(5) 終局時の支圧力の合力 
 
2.3 節に示すように接合部内に配置された帯筋の量と最大荷重には相関性がみられること
から，既往の(1.4.1)式を修正し，鋼管と柱に作用する終局時の支圧力𝑃は，帯筋の負担せん
断力𝑉𝑤を加え，(4.1.3)式とする． 
𝑃 = 𝑉𝑠 + 𝑉𝑤 + 𝑉𝑐                                                        (4.1.3) 
𝑉𝑠：ソケット鋼管の負担するせん断力[N] 
𝑉𝑤：帯筋の負担するせん断力[N] 
𝑉𝑐：コンクリートの負担するせん断力[N] 
 
既往の(1.4.5)のソケット鋼管のパネルの負担するせん断力𝑉𝑠は，柱の差込み長さによる影
響を表す補正項(𝐿 𝐷′⁄ )𝛽を乗じて求めている．この補正項(𝐿 𝐷′⁄ )𝛽は，本研究で対象とした
𝐿 𝐷⁄ = 0.333では最大耐力に与える影響は 3%未満であり，コンクリート強度など他のパラ
メーターの影響の方が大きいため削除し，(4.1.4)式とする． 
𝑉𝑠 =
𝑓𝑦
√3
𝜋(𝐷 − 𝑡)𝑡
2
                                                     (4.1.4) 
ここで，𝑓𝑦：ソケット鋼管の降伏強度[N/mm2] 
𝑡 ：ソケット鋼管の板厚[mm] 
𝐷：ソケット鋼管の外径[mm] 
 
コンクリート内に配置される帯筋の終局耐力𝑉𝑤は，接合部指針[4-6]の根巻き柱脚の最大
せん断耐力𝑄𝑢の算定式を参考に(4.1.5)式によるものとする．接合部指針[4-6]の𝑄𝑢は，
𝑄𝑢=𝑄𝑦 + 𝑀𝑢3 𝑙𝑟⁄ であるが，柱脚にアンカーボルト設けない設計を想定していることから，柱
脚が負担する最大曲げ耐力𝑀𝑢3は𝑀𝑢3 = 0となるため，(4.1.5)式とした（𝑙𝑟は帯筋天端からベ
ースプレートまでの距離）． 
𝑉𝑤 = 𝑄𝑦                                                              (4.1.5) 
ここで，𝑄𝑦：降伏せん断耐力[N] 
𝑄𝑦 = 𝑏𝑒 ∙ 𝑗 ∙𝑟
 (𝐹𝑐𝑠𝑦 + 0.5𝐹𝑤𝑦 ∙ 𝑝𝑤)                                 (4.1.6) 
𝑏𝑒：コンクリートの有効幅 (= √𝜋 × {(𝐷 − 2𝑡) 2⁄ }2 − 𝑑)[mm] 
𝑗𝑟
 ：根巻きコンクリートの応力中心間距離 (= 7 8⁄ ∙ 𝑑𝑟
 )[mm] 
𝑑𝑟
 ：外縁から主筋重心までの距離 
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ここで，𝑉𝜏1：充填コンクリートの引抜き抵抗力 
𝑉𝜏1 =
𝜋
4
𝐷𝑠𝑖 ∙ {𝐿 − (𝐷𝑠𝑖 − 𝐷𝑏) 2⁄ } ∙ 𝑐                                  (4.1.9) 
𝐷𝑠𝑖：補強鋼の内径[mm] 
𝐷𝑏：ベースプレート径[mm] 
𝑐 ：鋼管とコンクリートの粘着力（=4.0 N/mm2）（2.2 節） 
𝑉𝜏3：充填コンクリート内の主筋による引抜き抵抗力 
𝑉𝜏3 = 𝑎𝑡 ∙ 𝑓𝑟𝑦                                                    (4.1.10) 
𝑎𝑡：引張鉄筋断面積[mm2]，主筋本数の 1/4 とする． 
𝑓𝑟𝑦：鉄筋の降伏強さ[N/mm2] 
𝐷𝑟：主筋を等価鋼管としたときの径[mm] 
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４．２ 因子影響係数による終局耐力評価式 
 
(1) 因子影響係数による終局耐力評価式の提案 
 
2.3 節に示すように，接合部の終局耐力はコンクリート強度に影響されるが，4.1 節に示す
終局耐力評価式ではコンクリート強度の影響は(4.1.6)式中のコンクリートの短期許容せん
断応力で評価されるだけである．しかも，載荷試験の結果にはばらつきがあるため，既往の
耐荷モデルで終局耐力を精度良く評価することは困難である．また，載荷試験では各パラメ
ーター間に相関の見られない試験体もあり，終局耐力に対するコンクリート強度以外のパ
ラメーターの影響の評価も必要と考える．そこで，コンクリート圧縮強度𝑓𝑐，ソケット鋼管
の径厚比𝐷 𝑡⁄ ，主筋量𝑝𝑔，帯筋量𝑝𝑤の影響を評価するため，柱と梁の接合部にソケット接合
を用いた研究[4-7]を参考に，耐荷モデルのみに基づく(4.1.3)式の𝑃に因子影響係数𝛼0を乗じ
て次の(4.2.1)式で𝑃を評価することを試みる．なお，𝐷 𝑡⁄ の影響は(4.1.4)式の𝑉𝑠に，𝑝𝑔の影響
は(4.1.8)式の𝑉𝑐に，𝑝𝑤の影響は(4.1.5)式の𝑉𝑤にてそれぞれ評価されているため，(4.1.3)式の𝑃
全体に𝛼0を乗じて評価することが妥当と考える． 
𝑃 = 𝛼0 ∙ (𝑉𝑠 + 𝑉𝑤 + 𝑉𝑐)                                                  (4.2.1) 
ここで，因子影響係数𝛼0は最大荷重の実験値 𝑄𝑒
 
𝑢から逆算して求め，各因子による影響を
把握する．具体的には，以下のように行った． 
まず，本研究で対象としている接合部は鉄筋が配置された型式であるため，鉄筋が配置さ
れた 22 体の試験体（D-5, N-1, N-2, R-1～R-4, H-1～H-4, F-1, F-3, A-2～A-4, T-1, T-2, S-1, S-2, 
E-1, E-2）に対して，(4.1.2)式，(4.1.3)式により耐荷モデルのみに基づく耐力を計算し，最大
荷重の実験値 𝑄𝑒
 
𝑢との乖離を求めた．次に，乖離に対する影響因子と考えられる𝑓𝑐，𝐷 𝑡⁄ ，𝑝𝑔，
𝑝𝑤について対数変換したうえで重回帰分析を行い，各因子の影響を調べた．各因子の値の
範囲を表 4.2.1 に，重回帰分析の結果を表 4.2.2，表 4.2.3 に示す．その結果，因子影響係数
𝛼0の回帰式を次の(4.2.2)式のように得た（重相関係数𝑅= 0.8303）． 
𝛼0 = 0.341 × (𝑓𝑐)
0.338 × (𝐷 𝑡⁄ )0.103 × 𝑝𝑔
0.000 × 𝑝𝑤
0.000                       (4.2.2) 
この回帰結果の各変数の P-値より，明瞭な相関を示したのは𝑓𝑐のみで（表 4.2.3），他の因
子については乖離に対する相関性はみられなかった．これは，他の影響因子については，
（4.1.3)式にて評価できているためと考えられる． 
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表 4.2.1 各因子の値の範囲 
因子 最小値 平均値 最大値 
𝑓𝑐 20.7 28.2 74.7 
𝐷 𝑡⁄  100 152 200 
𝑝𝑔 0.000 0.498 0.831 
𝑝𝑤 0.000 0.791 1.53 
 
表 4.2.2 重回帰分析の結果 1 
重相関係数 
𝑅 
重決定係数 
𝑅2 
補正済み決
定係数 𝑅2 
標準誤差 観測数 
0.8303 0.6895 0.6164 0.0677 22 
 
表 4.2.3 重回帰分析の結果 2 
 係数 標準誤差 𝑡 P-値 
切片 -1.444 1.246 -1.159 0.262 
log(𝑓𝑐) 0.338 0.055 6.116 1.14E-05 
log(𝐷 𝑡⁄ ) 0.103 0.242 0.424 0.677 
log(𝑝𝑔) 5.43E-102 5.09E-102 1.067 0.301 
log(𝑝𝑤) 5.61E-102 5.09E-102 1.102 0.286 
 
 
そこで，本研究では P-値＜0.05 である𝑓𝑐のみを影響因子として改めて乖離に対する回帰
分析を行った結果（表 4.2.4，4.2.5），次の(4.2.3)式の回帰式を得た（相関係数𝑅= 0.8060）． 
𝛼0 = 0.416 × (𝑓𝑐)
0.325                                              (4.2.3) 
(4.2.3)式の適用範囲については，𝑓𝑐 = 40 N/mm2を超える試験体は重回帰分析を行った 22
体中 2 体しかないため，範囲を確定するにはデータが不十分である．よって，実際の設計で
𝑓𝑐 = 40 N/mm2を超えるコンクリートを使用する際は，危険側の設計にならないように安全
率を見込む必要がある． 
 
表 4.2.4 log(𝑓𝑐)のみの回帰分析の結果 1 
重相関係数 
𝑅 
重決定係数 
𝑅2 
補正済み決
定係数 𝑅2 
標準誤差 観測数 
0.8060 0.6496 0.6321 0.0663 22 
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表 4.2.5 log(𝑓𝑐)のみの回帰分析の結果 2 
 係数 標準誤差 𝑡 P-値 
切片 -0.876 0.176 -4.971 0.0005 
log(𝑓𝑐) 0.325 0.053 6.089 5.96E-05 
 
 
本研究で主に対象としている充填コンクリート内に主筋もしくは帯筋が配置された 22 体
に対し，(4.2.3)式により算出した𝛼0を乗じて接合部の終局耐力を算出した．表 4.2.6 に実験
値，𝛼0，終局耐力の計算値を示す． 
(4.2.3)式により算出した𝛼0を乗じる前の接合部の終局耐力の計算値と実験値との比較を
図 4.2.1 に示す．全ての試験体で過小評価となっている．また，𝛼0を乗じた後の接合部の終
局耐力の計算値と実験値との比較を図 4.2.2 に示す．両者の相対誤差は±12%の範囲に入っ
ており，計算値は実験値を比較的精度高く評価できていることがわかる．なお，2.3 節 4 項
で，𝐷 𝑡⁄ =150 の試験体 N-2 より𝐷 𝑡⁄ =200 の試験体 D-5 の方が逆に最大荷重が大きくなった 
 
表 4.2.5 終局耐力の計算値と実験値 
No 
実験値 𝑄𝑒 𝑢 ∙ ℎ 
[kN・m] 
計算値(𝛼0非考慮) 
[kN・m] 
因子影響係数 
𝛼0 
計算値(𝛼0考慮) 
[kN・m] 
D-5 436.7 362.9 1.204 436.8 
N-1 448.6 382.8 1.198 458.7 
N-2 400.7 378.4 1.140 431.3 
R-1 400.1 341.6 1.179 402.7 
R-2 441.2 338.6 1.234 417.8 
R-3 494.6 362.6 1.268 459.7 
R-4 450.7 397.5 1.200 477.0 
H-1 410.5 342.2 1.141 390.6 
H-2 437.3 344.0 1.269 436.6 
H-3 421.0 356.6 1.191 424.8 
H-4 461.8 401.5 1.190 477.6 
F-1 598.6 384.4 1.409 541.8 
F-3 616.4 395.7 1.671 661.1 
A-2 468.8 446.9 1.211 541.4 
A-3 449.3 429.1 1.196 513.0 
A-4 382.6 363.0 1.175 426.3 
T-1 510.3 408.2 1.214 495.6 
T-2 521.7 399.2 1.220 486.9 
S-1 147.0 118.1 1.252 147.9 
S-2 206.3 163.0 1.265 206.3 
E-1 448.1 381.7 1.188 453.5 
E-2 433.8 378.8 1.207 457.3 
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現象は，𝛼0を乗じた後の計算値も試験体 N-2 より試験体 D-5 の方が大きいことから，材料
強度による影響が原因であったといえる．同様に，2.3 節 6 項で，交番載荷の試験体で帯筋
と最大荷重に相関性が見られなかった現象は，𝛼0を乗じた後の計算値でも同じ大小関係に
なっていることから，材料強度による影響が原因であったといえる． 
 
 
図 4.2.1 終局耐力の計算値（因子影響係数非考慮）と実験値の比較 
 
 
図 4.2.2 終局耐力の計算値（因子影響係数考慮）と実験値の比較 
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(2) 終局耐力評価式の適用範囲の検討 
 
終局耐力評価式における𝐷 𝑡⁄ の適用範囲を確認するため，評価式，FEM 解析値，実験値の
比較を行った．終局耐力は，3.2 節の FEM 解析と同条件で算出し，𝐷3 ∙ 𝑓𝑐で無次元化してい
る． 
鉄筋ありのモデル（第 3 章 RH モデル）について，終局耐力評価式の計算結果，FEM 解
析の結果，実験値との比較を図 4.2.3 に示す．評価式と FEM 解析値は 50≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 では乖
離があるが，FEM 解析値は実験値よりやや低めの傾向であることを考慮すると，100≦𝐷 𝑡⁄
≦200 ではよく一致している．実験値については，コンクリート強度の影響も含まれている
ことや，N-2 の実験値が小さかったこともあり，ややばらつきはあるが，評価式とはよく対
応しているといえる． 
ここで，50≦𝐷 𝑡⁄ ≦100 の範囲で評価式と FEM 解析値の乖離が広がる原因を終局耐力評
価式の構成から考察する．文献[4-4]のコンクリート強度の影響は，粘着力𝑐のみに反映され
る．𝑐は(1.4.2)式の𝑇，(1.4.7)式の𝑉𝜏1，(1.4.8)式の𝑉𝜏2の計 2 か所に入っている．このうち，𝑇
は𝑉𝜏2分が差し引かれることから，実質的に(1.4.7)式の𝑉𝜏1のみに反映されていることになる．
𝑉𝜏1は(1.4.7)式の𝑉𝑐にあるので，実質コンクリート強度の影響は𝑉𝑐のみに反映されることにな
る．一方，本研究の評価式では，𝑐を一定値とし，コンクリート強度の影響は因子影響係数
𝛼0として(4.2.1)式の 𝑉𝑠 + 𝑉𝑤 + 𝑉𝑐 全体に乗じている．鋼管の板厚𝑡は主に𝑉𝑠に反映されること
から，板厚𝑡が厚くなる（𝐷 𝑡⁄ が小さくなる）と𝑉𝑠が大きくなるが，本研究で提案した評価式
では𝑉𝑠に更に因子影響係数𝛼0を乗じることになるため，板厚𝑡の影響以上に終局耐力を大き
めに評価している可能性が高い． 
 
 
図 4.2.3 終局耐力の評価式，FEM 解析値，実験値の比較（鉄筋あり） 
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鉄筋なしのモデルについて，終局耐力評価式の計算結果と実験値との比較を図 4.2.4 に示
す．実験値は𝐷 𝑡⁄ に反比例するという相関性がみられる．実験値については，コンクリート
強度の影響も含まれているためばらつきはあるが，100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 では評価式と概ね一致
している． 
よって，本研究で提案する終局耐力評価式の適用範囲は，100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 が適切と考える．
𝐷 𝑡⁄ ＜100 の場合は，文献[4-4]の式を用いるか，終局耐力評価式の改良が必要となる． 
 
 
図 4.2.4 終局耐力の評価式と実験値の比較（鉄筋なし） 
 
次に，終局耐力評価式におけるせん断スパンℎの適用範囲を確認するため，提案式と FEM
解析値との比較を行った．せん断スパンℎは杭径𝐷で無次元化している．終局耐力は 3.2 節
の FEM 解析と同条件で算出して𝐷3 ∙ 𝐹𝑐で無次元化し，実験値については各試験体のコンク
リート圧縮強度𝑓𝑐を用いている．終局耐力評価式の計算結果，FEM 解析の結果，実験値との
比較を図 4.2.5 に示す． 
終局耐力評価式の計算結果は FEM 解析値に対して 1.03～1.13 の範囲であった．全般的に
FEM 解析値は実験値よりやや低めの傾向であることを考慮すると，高い精度で一致してい
るといえる．実験値については，コンクリート強度の影響も含まれていることや，N-2 の実
験値が小さく，T-2（ℎ=700mm）は逆に実験値が大きかったこともあり，実験値にはややば
らつきはあるが，評価式とはよく対応しているといえる． 
よって，終局耐力評価式は，すべてのせん断スパンℎの範囲で適用できると考える． 
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図 4.2.5 終局耐力の評価式，FEM 解析値，実験値の比較 
 
参考に，文献[4-4]のベースプレートが設けられた試験体 BS-1～BS-7（コーン状破壊を生
じた BS-3 を除く）に対して，本研究で提案する(4.1.3)式，(4.2.3)式により接合部の終局耐力
を算出した．その値と文献[4-4]の式で算出した計算値との比較を図 4.2.6 に示す．なお，文
献[4-4]の試験体は鉄筋が配置されていないため，(4.1.5)式は評価していない．文献[4-4]の式
で算出した計算値と実験値の相関係数は𝑅 =0.9327，実験値を計算値で除した乖離の標準偏
差は𝜎 =0.063 であった．一方，本研究の提案式で算出した計算値と実験値の相関係数は 
 
 
図 4.2.6 終局耐力の計算値と実験値の比較（文献[4-4]の試験体） 
161 
 
 
𝑅=0.8109，実験値を計算値で除した乖離の標準偏差は𝜎=0.115 であった．よって，本研究の
提案式の方が文献[4-4]の式よりやや誤差は大きくなるものの，良好に対応しているといえ
る． 
 
なお，本研究では既往の終局耐力評価式に修正を加えることを前提としている．(4.2.1)式
では𝑓𝑐以外の影響因子も評価するため，因子影響係数𝛼0を𝑉𝑠，𝑉𝑤，𝑉𝑐の和に乗じた．これは，
(4.2.1)式のうち𝑓𝑐は根巻き柱脚を基にした(4.1.6)式に含まれているが，(4.1.6)式における𝑓𝑐の
項の値は，提案する終局耐力対して 5.7～10.6%しか占めていないため，𝑓𝑐の影響を(4.1.6)式
のみで評価することは難しいためである．他にも𝑓𝑐の影響は粘着力𝑐に影響する可能性があ
り，その場合(4.1.9)式にも影響するが，(4.1.9)式には𝑓𝑐が考慮されていない．よって，どの項
にどれだけ𝑓𝑐が影響するか現時点では定量的に把握できていないことも理由の一つである． 
実際の設計時に危険側にならないようにする安全率に関しては，本実験で設定した限ら
れたパラメーター範囲外の値を因子が有する場合をふまえて，詳細な検討が必要であり，こ
れに関しては今後の課題としたい． 
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４．３ 柱杭接合部の設計条件 
 
本研究で提案する終局耐力評価式を適用するためには，想定している充填コンクリート
がソケット鋼管から抜け出す終局状態となることが必要である．そのためには設計上の条
件を満たす必要がある．そこで，柱杭接合部における設計上配慮すべき条件を以下に示す．
なお，以下の範囲を超える場合は別途検討が必要となる． 
 
(1) 柱 
・柱の軸力は，実験で耐力が確認できた−0.07𝑁𝑦から0.3𝑁𝑦（𝑁𝑦：杭の断面積にコンクリ
ート設計基準強度を乗じた値）の範囲とする．0.3𝑁𝑦を超える場合，ベースプレート下
のコンクリートの圧潰するため，接合部の耐力は低下する． 
・柱は角形鋼管とする．円形鋼管とする場合は，円形を角形に置換して評価式を用いれば
よい． 
・柱の杭との接合部は，角形柱の局部座屈による接合部の耐力低下を防止するため，柱内
側へのコンクリートの充填またはダイヤフラムにより補剛をする． 
・鋼管径𝐷と柱径𝑑の比𝐷 𝑑⁄ は，𝐷 𝑑⁄ が大きいと柱の抜け出しを抑える鉛直方向の力が低
下するため，1.5 ≤ 𝐷 𝑑⁄ ≤ 3.0とする．なお，本研究では最も不利な𝐷 𝑑⁄ = 3.0で実験を
行い，耐力を確認している． 
・鋼管への柱の埋込み長さ𝐿は，𝐿が小さいと水平方向及び鉛直方向の両方の力が低下す
るため，以下の範囲とする．なお，本研究では最も不利な𝐿 = 2.0𝑑で実験を行い，耐力
を確認している． 
1.5 ≤ 𝐷 𝑑⁄ ≤ 2.0 の場合 𝐿 ≥ 1.5𝑑 
2.0 ≤ 𝐷 𝑑⁄ ≤ 3.0 の場合 𝐿 ≥ {0.5(𝐷 𝑑⁄ ) + 0.5}𝑑 
・柱底面部にはベースプレートを設ける．ベースプレートの径𝐷𝑏は，𝐷𝑏が小さいと柱の
抜け出しを抑える鉛直方向の力が低下するため，低層標準に準拠して以下とする． 
1.2 ≤ 𝐷𝑏 𝑑⁄ ≤ 1.7 
また，ベースプレートの板厚は，板厚が薄いとベースプレートが局部座屈を起こして柱
の抜け出しを抑える鉛直方向の力が低下するため，柱板厚以上とする．なお，本研究で
は比較的不利な𝐷𝑏 𝑑⁄ = 1.25で実験を行い，耐力を確認している． 
 
(2) 鉄筋 
・主筋は，柱の抜け出しに十分抵抗できるようにするため，接合部天端まで配筋し，先端
にフックもしくは定着板を設ける． 
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・帯筋を配置する場合は，水平方向の支圧力に十分抵抗できるようにするため，柱のベー
スプレート位置から接合部天端まで等間隔で配筋する． 
 
(3) 鋼管 
・鋼管径𝐷と板厚𝑡の比𝐷 𝑡⁄ は，𝐷 𝑡⁄ ≦200 とする．本研究で載荷試験及び FEM 解析において
100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 では評価式と概ね一致していることを確認している． 
・コンクリートとの付着力を確保するため，鋼管内面にずれ止め鋼材を設けるか内面突起
付き鋼管を用いる．なお，本研究では既製品の内面突起付き鋼管の突起形状を参考とし
た試験体で実験を行い，耐力を確認している． 
・接合部に充填するコンクリートの設計基準強度𝐹𝑐は，支圧力及びベースプレートから伝
わる圧縮力による圧潰を防止するため，24 N/mm2以上とする．なお，本研究では𝐹𝑐=24 
N/mm2以上の試験体で実験を行い，耐力を確認している． 
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４．４ まとめ 
 
本章では，実験結果及び FEM 解析の結果から，充填コンクリート内の配筋が耐力向上に
寄与することが確認できたため，既往の研究で示された耐荷モデルを修正し，終局耐力評価
式の修正を試みた．また，接合部の終局耐力はコンクリート強度に影響されるが，終局耐力
評価式ではコンクリート強度の評価が十分でなく，コンクリート強度以外のパラメーター
の影響の評価も必要である．そこで，コンクリート圧縮強度𝑓𝑐，ソケット鋼管の径厚比𝐷 𝑡⁄ ，
主筋量𝑝𝑔，帯筋量𝑝𝑤の影響を評価するため，因子影響係数𝛼0による𝑃の評価を試みた．その
結果，𝛼0を乗じた後の接合部の終局耐力の計算値は実験値を比較的精度高く評価すること
が可能である． 
終局耐力評価式における𝐷 𝑡⁄ の適用範囲を確認するため，評価式，FEM 解析値，実験値の
比較を行った．評価式と FEM 解析値は 50≦D/t≦200 では乖離があるが，100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 で
は比較的類似している．一方，実験値そのものにはばらつきがあるが，評価式とは 100≦𝐷 𝑡⁄
≦200 では比較的よく対応している．よって，本研究で提案する終局耐力評価式の適用範囲
は，100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 が適切と考える． 
次に，終局耐力評価式におけるせん断スパンℎの適用範囲を確認するため，評価式と FEM
解析値との比較を行った．評価式は FEM 解析値に対してやや大きいが，全般的に FEM 解
析値は実験値よりやや低めの傾向であることを考慮すると，高い精度で一致している．一方，
実験値にはコンクリート強度の影響等のばらつきも含まれていることから実験値そのもの
には相関性は見られないが，評価式とは概ね対応しているといえる．よって，終局耐力評価
式は，すべてのせん断スパンℎの範囲で適用できると考える． 
参考に，文献[4-4]のベースプレートが設けられた試験体に対して，本研究で提案する評価
式により接合部の終局耐力を算出したところ，本研究の提案式の方が文献[4-4]の式よりや
や誤差は大きくなるが，良好に対応していた． 
 
今回提案した終局耐力評価式は，実験結果及び FEM 解析の結果を基に検討を行っている
ため，実施したパラメーターの範囲外の性状については不明な部分がある．また，実験値に
は交番載荷の負載荷側の最大荷重の減少の要因，𝑓𝑐=45 N/mm2程度を超えるコンクリート強
度の影響，各パラメーターで相関性がみられなかった試験体の要因等は明らかにできてい
ない．これらは今後の課題である． 
また，本研究では 1/4 スケールの試験体を用いて実験を行っている．一般にコンクリート
部材ではスケールが大きくなると強度が低下する．この寸法効果は，本研究で対象とする破
壊モードではコンクリートのひび割れ破壊に影響を与えると考えられ，提案する終局耐力
評価式では，𝑉𝑐の項に影響を与えると推測される．このため，実際の設計では寸法効果を適
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切に考慮する必要があると考える． 
よって，実際の設計で使用する際には，これらの影響を考慮したうえで，危険側の設計と
ならないよう評価式に安全率や各種効果による低減を見込む必要がある． 
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第５章 結論 
 
５．１ 本研究の結論 
 
本研究では，コンクリート充填鋼管ソケット接合構法による鉄骨柱杭接合部を対象とし
て，ソケット鋼管の薄肉化・充填コンクリート内部の鉄筋補強などの同構法の適用範囲拡大
を目指した一連の載荷実験と FEM 解析を行い，柱杭接合部の終局耐力評価法について論じ
た．本研究で得られた知見は以下のようにまとめられる． 
 
第１章では，二重鋼管によるソケット接合構法における既往の研究において，本研究で対
象とするような充填コンクリート内部に鉄筋を配置した研究は見られない．しかし，柱杭接
合部内の応力伝達機構における圧縮ストラットがソケット上端の支圧材によるところが本
研究と異なるが，応力伝達機構は本研究と非常に類似している研究がみられた． 
本研究で対象としている１柱１基礎形式の柱杭接合部とほぼ同じ形式の柱杭接合部を対
象としている研究では，対象としている試験体は，杭鋼管の直径𝐷に対する板厚𝑡の比𝐷 𝑡⁄ は
約 100 までであり，𝐷 𝑡⁄ が 100 を超える試験体では力学性状が異なる可能性がある．また，
充填コンクリート内部に鉄筋を配置した構造については明らかにされておらず，充填コン
クリートの強度による影響も考慮されていない． 
 
第２章では，柱杭接合部のコンクリート強度，ソケット鋼管の板厚，主筋量，帯筋量，軸
力等の各パラメーターが接合部の耐力に及ぼす影響を明らかにするため，水平載荷試験を
行い，下記のことを明らかにした． 
コンクリート圧縮強度𝑓𝑐が大きくなるにつれて最大荷重は大きくなることから，𝑓𝑐と最大
荷重には相関性がみられる． 
径厚比𝐷 𝑡⁄ が大きくなるにつれて最大荷重は小さくなることから，𝐷 𝑡⁄ と最大荷重には相
関性がみられる．しかし，鉄筋のある試験体は，最大荷重はあまり小さくならないことから，
𝐷 𝑡⁄ が大きい場合でもコンクリート内部に配筋することによって接合部の耐力を向上させ
ることが可能になる． 
主筋量に関しては，コンクリート強度を適切に評価することにより主筋量と最大荷重と
の間に一定の相関性を見出すことができる．また，主筋はコンクリートの鋼管からの抜け出
しに抵抗する効果があり，この効果は帯筋により更に増す． 
帯筋量が増えるにつれて最大荷重は概ね大きくなっており，帯筋量と最大荷重には相関
性がみられる．また，主筋によって帯筋に伝達されるせん断力が増加する． 
降伏時において，帯筋の負担荷重と鋼管の負担荷重を比較すると，帯筋が全体の 2～3 割
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程度負担している．また，主筋と帯筋をともに配置した試験体では，帯筋と鋼管の負担面積
比以上に帯筋が荷重を負担している．これは，鋼管が水平方向と鉛直方向が一体化となって
いることにより大きな荷重を負担することができることに対し，鉄筋は帯筋と主筋の両方
が配置されることで初めて一体となって荷重を負担することができるようになるためと考
えられる． 
軸力比と最大荷重には相関性がみられ，標準試験体に対して圧縮軸力が作用すると最大
荷重は大きくなり，引張軸力が作用すると最大荷重は小さくなる．また，最大荷重時の変位
は，圧縮軸力が作用すると大きくなり，引張軸力が作用すると小さくなる．試験体の鋼管と
鉄筋のひずみを分析したところ，軸力は鉛直方向の力の釣合いに作用しており，特にベース
プレート先端から 45 度より上部の範囲で柱の抜け出しに抵抗していると推測される． 
載荷点高さℎが大きくなると最大荷重は小さくなる．これは，載荷点が高くなることで曲
げモーメントが大きくなるため，耐荷モデルにおける支圧力の合力𝑃と摩擦力の合力𝑇の割
合が変わり，相対的に𝑃の割合が減少してせん断力が小さくなったためと考えられる．また，
せん断力が小さくなることでソケット鋼管の変形が抑えられ，柱が抜け出しにくくなるこ
とで最大荷重時の変位が大きくなったと考えられる． 
標準試験体より縮小させた試験体においては，鋼管径𝐷と最大荷重には相関性がみられる．
標準試験体𝐷 = 600に対する最大荷重の比は，縮尺率𝑆𝑐（標準試験体𝐷 = 600に対する比）
の 2 乗とほぼ等しい． 
鋼管の内面突起については，鋼管とコンクリートの間の粘着力が小さいと鋼管とコンク
リートの間の応力伝達は小さくなり，耐荷モデルにおける摩擦力の合力𝑇が小さくなる．そ
の結果，支圧力の合力𝑃も小さくなるため，接合部の耐力は低くなる． 
主筋の端部に定着版を用いた試験体は，先端フック付きの鉄筋とした試験体に対して，最
大荷重はあまり差が見られない．よって，主筋に定着版を用いても先端フック付きの鉄筋と
同等に評価してよいといえる． 
加力方向を 45 度回転させた試験体は，回転していない試験体に対して，載荷初期のひび
割れ発生位置が異なるものの，最大荷重はほとんど差がない．よって，回転が与える影響は
小さいといえる． 
 
第３章では，水平載荷試験の結果を基に有限要素法による解析モデルを作成し，柱杭接合
部における力学特性を把握した． 
コンクリート強度に関するパラメータスタディより，コンクリート圧縮強度と最大荷重
には相関性がみられる．本研究の破壊モードにおいては，最大荷重はコンクリート強度の約
0.3 乗に比例する．コンクリート強度が大きくなると，単に最大荷重が大きくなるだけでな
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く，最大荷重時の鋼管及び鉄筋に生じるひずみが大きくなる．よって，コンクリート内に鉄
筋を配置することにより接合部の耐力が向上する． 
鉄筋の補強効果については，主鉄筋は柱ベースプレート端部からのコーン状のひび割れ
を，帯筋は柱角部周辺からの半径方向のひび割れを制御する．しかし，帯筋はコンクリート
強度が低い領域では補強効果が大きいものの，コンクリート強度が高い領域では補強効果
が相対的に小さくなる． 
鋼管の径厚比𝐷 𝑡⁄ が最大荷重に及ぼす影響度合いを確認し，𝐷 𝑡⁄ との相関性がみられるこ
とを示した．𝐷 𝑡⁄ が小さい場合には最大荷重が大きくなるにつれて鋼管に生じるひずみが小
さくなるのに対し，𝐷 𝑡⁄ が大きい場合には鋼管に生じるひずみが大きくなり，コンクリート
に及ぼす拘束力が小さくなる． 
軸力比に関するパラメータスタディより，FEM 解析上では軸力比+0.2𝑁𝑦までの範囲では，
軸力比の増加とともに最大荷重が上昇する．ただし，それ以降ではベースプレート直下のコ
ンクリートが圧潰したため最大荷重は低下する．この傾向は水平載荷試験の結果でもみら
れ，試験では軸力比+0.3𝑁𝑦までは低下しなかった．よって，実験値及び解析から軸力比の適
用範囲は，+0.3𝑁𝑦までが妥当と考えられる． 
載荷点高さのみを変化させた解析についても，載荷点高さの増加とともに最大荷重が減
少する傾向を確認することができた． 
 
第４章では，実験結果及び FEM 解析の結果から，既往の研究で示された耐荷モデルを修
正し，終局耐力評価式の修正を試みた．また，接合部の終局耐力に対する各パラメータ （ーコ
ンクリート圧縮強度𝑓𝑐，ソケット鋼管の径厚比𝐷 𝑡⁄ ，主筋量𝑝𝑔，帯筋量𝑝𝑤）の影響を評価す
るため，因子影響係数𝛼0による𝑃の評価を試みた．その結果，𝛼0を乗じることにより算出値
は実験値を比較的精度高く評価することが可能である． 
終局耐力評価式における径厚比𝐷 𝑡⁄ は，評価式，FEM 解析値，実験値の比較を行った結果，
100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 では比較的よく対応していた．よって，本研究で提案する終局耐力評価式に
おける𝐷 𝑡⁄ の適用範囲は，100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 が適切と考える． 
終局耐力評価式におけるせん断スパンℎは，評価式と FEM解析値との比較を行った結果，
すべての範囲で概ね対応していた．よって，本研究で提案する終局耐力評価式は，すべての
せん断スパンℎで適用できる． 
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５．２ 今後の研究課題 
 
今回提案した終局耐力評価式は，実験結果を基に検討を行っているため，以下の点が明ら
かにできていない．これらは今後の課題である． 
①実験パラメーターの範囲外の性状 
②𝑓𝑐=45 N/mm2程度を超えるコンクリート強度の影響 
③交番載荷の負載荷側の最大荷重が減少した要因 
④各パラメーターで相関性がみられなかった試験体の要因 
⑤試験体の寸法効果の影響 
 
①②については，本研究において FEM 解析で実験パラメーターの範囲外の性状を検討し
ているが，性状を確実に把握するためには追加実験が必要と考える．径厚比𝐷 𝑡⁄ については，
𝐷 𝑡⁄ ＜100 の場合，鉄筋の効果は見込めないものの文献[5-1]の式を用いるか，終局耐力評価
式の更なる改良が必要となる． 
③④については，現時点では要因を把握できていないため，今後実験結果を詳細に分析す
る必要がある． 
⑤については，FEM 解析や一部を原寸大とした要素試験などにより寸法効果の影響を検
討する方法が考えられる． 
よって，実際の設計で使用する際には，上記の影響を考慮したうえで，危険側の設計とな
らないよう評価式に安全率や各種効果による低減を見込む必要がある． 
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付録 柱杭接合部の設計例 
 
(1) 目的 
 
地中梁のない線路上空建物を対象として，本研究で提案する終局耐力評価式を用いて柱
杭接合部の試設計を行い，終局耐力評価式の効果を確認する．ここでは，既往の評価式と本
研究の提案による評価式の 2 つ評価式により終局耐力を計算し，柱杭接合部の設計仕様と
終局耐力の比較を行う． 
 
 
(2) 建物概要 
 
計画建物は，T 駅に建設される鉄骨造 6 階建ての線路上空建物である．表 1 に建物概要，
表 2 に部材リスト，図 1 に杭伏図，図 2 に軸組図，図 3 に柱杭接合部リスト，図 4 に柱杭接
合部の配筋要領図を示す． 
 
表 1 構造概要 
用途 駅舎・店舗 
建築面積 22,142 m2 
延べ床面積 73,743 m2 
建物形状 地上 6 階建て 
X 方向 11 スパン，Y 方向 6～8 スパン 
建物高さ 31.7 m （構造高さ 30.865 m） 
 
表 2 部材リスト 
柱 線路階部（1,2 階）B□-1200×1200～1000×1000 
上層部（3 階以上）BCP325T 
柱杭接合部 鋼管巻き補強形式（杭径と同径）2300 mm ～30000 mm 
杭 １柱 1 基礎構造 場所打ちコンクリート杭 
径 2300 mm ～30000 mm 
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図 1 杭伏図 
 
 
X4 通り 
 
Y4 通り 
図 2 軸組図 
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図 3 柱杭接合部リスト 
 
 
図 4 柱杭接合部の配筋要領図 
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(3) 解析概要 
 
フレーム解析は，構造計算ソフト「Super Build／SS3」による立体解析を行った． 
地震力の設定の考え方を図 5 に示す．本建物は，鉄骨造 6 階建て，塔屋 1 階の建築物であ
る．2 階は線路上空部分以外の一部のみであり，線路を覆う階は 3 階床であるため，3 階を
線路階として扱う．塔屋階は，基準階面積の 1/20 以下，直下階の 1/8 以下であるため構造解
析上は屋上突出物として扱う．また，耐震要素として設置した中間梁は階として考慮しない．
一次設計時の 1 階部分の水平震度は𝐾=0.1 とし，杭自重に作用する水平震度は全長にわたり
𝐾=0.05 とする． 
地震分布は𝐴𝑖分布を用いる．また，𝑅𝑡は線路上空建築物（低層）構造設計標準[付-1]に従
い 1.00 とする． 
 
 
図 5 地震力の設定 
 
水平地盤バネの荷重－変位関係は，土質に応じて基礎構造設計指針[付-2]に準拠して評価
し，モデル化にあたっては文献[付-1]にならってバイリニアの荷重－変形関係とする．地盤
バネ（剛性，耐力）は，群杭効果を考慮して文献[付-2]により適宜低減する．敷地内の各ボ
ーリングから各層の𝑁値を統計処理し，諸数値を決定する．各層の層厚は個々のボーリング
データから設定する． 
杭の設計方針は，文献[付-1]に従い，一次設計時に杭径の表面変位を杭径の 1.5%以下とす
る．保有水平耐力時には，圧縮側杭にヒンジを発生させない．杭の復元力特性はトリリニア
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とし，曲げひび割れ後の剛性低下を考慮する．杭の終局曲げ耐力は，応力ブロック法により
算出し，M-N インタラクションを考慮する． 
柱杭接合部は，原設計では鋼管巻き補強とし，接合部では降伏させない． 
二次設計時の降伏メカニズムは，全体崩壊形（梁先行降伏）の線路階先行降伏とする．保
有水平耐力の算定にあたっては，杭を含めた一体架構の静的増分解析とし，杭側面に地盤を
代表する水平地盤バネを設ける．図 6 に降伏メカニズム時の応力図の例（X5 通り Y 方向正
加力）を示す． 
 
 
図 6 降伏メカニズム時の応力図（X5 通り Y 方向正加力） 
 
根巻き補強柱脚型式の柱杭接合部の最大曲げ耐力は，降伏メカニズム時に作用する曲げ
モーメント，せん断力，軸力を用いて算出する．なお，曲げモーメントとせん断力について
はせん断スパン比の算出のみに使用する． 
路階層降伏メカニズム時の軸力については，文献[付-1]では最大曲げ耐力に柱軸力の影響
が反映されているが，本研究の基となっている文献[付-3]では柱軸力の影響が反映されてい
ないため，本試設計では 0 kN として扱う． 
一般に，杭径及び主筋は，杭本体の最大曲げモーメントに対して仕様が決まることが多い．
また，柱杭接合部の帯筋量が 1.2%を超える場合に鋼管巻き補強を選択することが多い． 
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(4) 当初設計の柱杭接合部の設計仕様 
 
1) 設計仕様 
柱 柱径 𝐷 1,100 mm 
 BPL 径 𝐷𝑏 1,450 mm 
 柱埋込み長さ 𝐿 2,050 mm 
鋼管 鋼管径 𝐷𝑠 3,000 mm 
 鋼管厚 𝑡 32.0  mm 
 降伏強度 𝑓𝑦 325.0 N/mm2 
主筋 材質  SD390  
 径 D38 38 mm 
 本数 𝑛 58 本 
 降伏強さ 𝑓𝑟𝑦 390.0 N/mm2 
 断面積 𝑎 1,140 mm2 
 周長 𝑙 120 mm 
 等価鋼管径 𝐷𝑟 2,732 mm 
接合部のコンクリート 
 設計基準強度 𝐹𝑐 27.0 N/mm2 
 
2) 外力条件 
線路階層降伏メカニズム時の軸力※ 𝑁𝐷 0 kN 
線路階層降伏メカニズム時のせん断力 𝑄𝐷 5,075 kN 
線路階層降伏メカニズム時の曲げモーメント 𝑀𝐷 12,193 kN・m 
反曲点高さ（接合部天端からの高さ） ℎ 2,402 mm 
※軸力路階層降伏メカニズム時の軸力については，本設計例では 0 kN とする． 
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(5) 既往の終局強度評価式による終局強度 Mu1 
 
当初設計の柱杭接合部の設計仕様に対して，既往の終局強度評価式により計算した結果，
柱杭接合部の終局強度𝑀𝑢1は以下となった． 
 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
鋼管の負担するせん断力 𝑉𝑠 
𝑉𝑠 =
𝑓𝑦
√3
𝜋(𝐷−𝑡)𝑡
2
(
𝐿
𝐷′
)
𝛽
 27,425 kN 
コンクリートの負担するせん断力 𝑉𝑐 
𝑉𝑐 =
3
2𝐿
{𝑉𝜏1 ∙
2√2
𝜋
𝐷𝑆𝑖 − 𝑉𝜏2 ∙
2√2
𝜋
𝑑}  26,510 kN 
補強鋼管の内径 𝐷𝑠𝑖 = 𝐷𝑠 − 2𝑡 2,936 mm 
環状コンクリートの引抜き抵抗力 𝑉𝜏1 =
𝜋
4
𝐷𝑠𝑖 ∙ {𝐿 − (𝐷𝑠𝑖 − 𝐷𝑏) 2⁄ } ∙ 𝑐𝑠 15,616 kN 
柱の引き抜けに寄与している摩擦抵抗 𝑉𝜏2 =
𝜋
4
𝑑
𝐿
2
𝑐 4,588 kN 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
𝑃 = 𝑉𝑠 + 𝑉𝑐 53,935 kN 
接合部の最大曲げ耐力 𝑀𝑢1 45,240 kN・m 
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(6) 本研究で提案する終局強度評価式による終局強度 
 
当初設計の柱杭接合部の設計仕様に対して，本研究で提案する終局強度評価式により柱
杭接合部の終局強度𝑀𝑢2を算出する．設計仕様と外力条件は当初設計と同じとする． 
 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
鋼管の負担するせん断力 𝑉𝑠 
𝑉𝑠 =
𝑓𝑦
√3
𝜋(𝐷−𝑡)𝑡
2
 27,993 kN 
帯筋が負担するせん断力 𝑉𝑤 ※コンクリートのみ評価 
𝑉𝑤 = 𝑄𝑦 + 𝑀𝑢0 𝑙𝑟⁄ = 𝑏𝑒 ∙ 𝑗𝑟
 ∙ (𝐹𝑐𝑠𝑦 + 0.5𝐹𝑤𝑦 ∙ 𝑝𝑤) + 0 𝑙𝑟⁄  3,754 kN 
コンクリートの有効幅 𝑏𝑒 = √𝜋 ∙ ((𝐷𝑠 − 2𝑡) 2⁄ )2 − 𝐷 1,502 mm 
根巻きコンクリートの応力中心間距離 𝑗𝑟
  2,192 mm 
コンクリート短期許容せん断応力度 𝐹𝑐𝑠𝑦 = 1.5 min
 
(𝐹𝑐 30⁄ , 0.49 + 0.01𝐹𝑐) 1.140 N/mm2 
帯筋比（0.012 を超える場合は 0.012）𝑝𝑤 = 2𝑎𝑡 (𝑏𝑒 ∙ 𝑝)⁄  0.0 % 
コンクリートの負担するせん断力 𝑉𝑐 
𝑉𝑐 =
3
2𝐿
{𝑉𝜏1 ∙
2√2
𝜋
𝐷𝑠𝑖 + 𝑉𝜏3 ∙
2√2
𝜋
𝐷𝑟 +
𝑁
4
𝑑}  34,919 kN 
補強鋼管の内径 𝐷𝑠𝑖 = 𝐷𝑠 − 2𝑡 2,936 mm 
環状コンクリートの引抜き抵抗力 𝑉𝜏1 =
𝜋
4
𝐷𝑠𝑖 ∙ {𝐿 − (𝐷𝑠𝑖 − 𝐷𝑏) 2⁄ } ∙ 𝑐𝑠 12,055 kN 
引張鉄筋断面積[mm2]（主筋本数の 1/4）𝑎𝑡 = 𝑛 ∙ 𝑎 4⁄  16,530 mm2 
環状コンクリート内の主筋による引抜き抵抗力 𝑉𝜏3 = 𝑎𝑡 ∙ 𝑓𝑟𝑦 6,447 kN 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
𝑃 = 𝑉𝑠 + 𝑉𝑤 + 𝑉𝑐 66,667 kN 
接合部の最大曲げ耐力 𝑀𝑢 52,396 kN・m 
因子影響係数 𝛼0 = 0.416(𝐹𝑐 24⁄ )
0.325 1.214 
因子影響係数を考慮した接合部の最大曲げ耐力 𝑀𝑢2 
𝑀𝑢2 = 𝛼0 ∙ 𝑀𝑢 63,618 kN・m 
 
終局強度が𝑀𝑢2 𝑀𝑢1⁄ ＝1.41 と大きくなったのは，既往式では柱杭接合部内に配置された
主筋の影響が評価されないのに対し，本研究で提案する評価式では主筋の影響が評価でき
ることと，コンクリート強度の影響を評価したことが主な理由と考える． 
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(7) D/t=150とした場合の終局強度 
 
次に，本研究により𝐷 𝑡⁄ ≦200 まで適用範囲が広がったため，𝐷 𝑡⁄ ＝150 として，帯筋を約
0.5%追加した場合の終局強度𝑀𝑢3を算出する．鋼管板厚と帯筋以外は，外力条件も含めて当
初設計と同じとする． 
 
1) 設計仕様 
柱 柱径 𝐷 1,100 mm 
 BPL 径 𝐷𝑏 1,450 mm 
 柱埋込み長さ 𝐿 2,050 mm 
鋼管 鋼管径 𝐷𝑠 3,000 mm 
 鋼管厚 𝑡 20.0  mm 
 降伏強度 𝑓𝑦 325.0 N/mm2 
主筋 材質  SD390  
 径 D38 38 mm 
 本数 𝑛 58 本 
 降伏強さ 𝑓𝑟𝑦 390.0 N/mm2 
 断面積 𝑎 1,140 mm2 
 周長 𝑙 120 mm 
 等価鋼管径 𝐷𝑟 2,718 mm 
帯筋 材質  SD345  
 径 D22 22 mm 
 間隔 𝑝 100 mm 
 降伏強さ 𝐹𝑤𝑦 345 N/mm2 
 断面積 𝑎𝑡 387.0 mm2 
 周長 𝑙 70 mm 
 かぶり 𝑑𝑡 100 mm 
接合部のコンクリート 
 設計基準強度 𝐹𝑐 27.0 N/mm2 
 
2) 外力条件 
線路階層降伏メカニズム時の軸力※ 𝑁𝐷 0 kN 
線路階層降伏メカニズム時のせん断力 𝑄𝐷 5,075 kN 
線路階層降伏メカニズム時の曲げモーメント 𝑀𝐷 12,193 kN・m 
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反曲点高さ（接合部天端からの高さ） ℎ 2,402 mm 
※軸力路階層降伏メカニズム時の軸力については，本設計例では 0 kN とする． 
 
3) 最大曲げ耐力𝑀𝑢3の算出 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
鋼管の負担するせん断力 𝑉𝑠 
𝑉𝑠 =
𝑓𝑦
√3
𝜋(𝐷−𝑡)𝑡
2
 17,567 kN 
帯筋が負担するせん断力 𝑉𝑤 
𝑉𝑤 = 𝑄𝑦 + 𝑀𝑢0 𝑙𝑟⁄ = 𝑏𝑒 ∙ 𝑗𝑟
 ∙ (𝐹𝑐𝑠𝑦 + 0.5𝐹𝑤𝑦 ∙ 𝑝𝑤) + 0 𝑙𝑟⁄  6,713 kN 
コンクリートの有効幅 𝑏𝑒 = √𝜋 ∙ ((𝐷𝑠 − 2𝑡) 2⁄ )2 − 𝐷 1,523 mm 
根巻きコンクリートの応力中心間距離 𝑗𝑟
  2,185 mm 
コンクリート短期許容せん断応力度 𝐹𝑐𝑠𝑦 = 1.5 min
 
(𝐹𝑐 30⁄ , 0.49 + 0.01𝐹𝑐) 1.140 N/mm2 
帯筋比（0.012 を超える場合は 0.012）𝑝𝑤 = 2𝑎𝑡 (𝑏𝑒 ∙ 𝑝)⁄  0.508 % 
コンクリートの負担するせん断力 𝑉𝑐 
𝑉𝑐 =
3
2𝐿
{𝑉𝜏1 ∙
2√2
𝜋
𝐷𝑠𝑖 + 𝑉𝜏3 ∙
2√2
𝜋
𝐷𝑟 +
𝑁
4
𝑑}  35,025 kN 
補強鋼管の内径 𝐷𝑠𝑖 = 𝐷𝑠 − 2𝑡 2,960 mm 
環状コンクリートの引抜き抵抗力 𝑉𝜏1 =
𝜋
4
𝐷𝑠𝑖 ∙ {𝐿 − (𝐷𝑠𝑖 − 𝐷𝑏) 2⁄ } ∙ 𝑐𝑠 12,042 kN 
引張鉄筋断面積[mm2]（主筋本数の 1/4）𝑎𝑡 = 𝑛 ∙ 𝑎 4⁄  16,530 mm2 
環状コンクリート内の主筋による引抜き抵抗力 𝑉𝜏3 = 𝑎𝑡 ∙ 𝑓𝑟𝑦 6,447 kN 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
𝑃 = 𝑉𝑠 + 𝑉𝑤 + 𝑉𝑐 59,304 kN 
接合部の最大曲げ耐力 𝑀𝑢 46,609 kN・m 
因子影響係数 𝛼0 = 0.416(𝐹𝑐 24⁄ )
0.325 1.214 
因子影響係数を考慮した接合部の最大曲げ耐力 𝑀𝑢3 
𝑀𝑢3 = 𝛼0 ∙ 𝑀𝑢 56,593 kN・m 
 
終局強度は𝑀𝑢3 𝑀𝑢1⁄ ＝1.25 となり，本研究で提案する終局強度評価式によれば，𝐷 𝑡⁄ =150
まで板厚を薄くしても既往の終局強度評価式による終局強度𝑀𝑢1より大きく評価できるな
る．よって，𝐷 𝑡⁄ =150 まで板厚を薄くすることは十分可能となる． 
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(8) D/t=200とした場合の終局強度 
 
更に，本研究により𝐷 𝑡⁄ ≦200 まで適用範囲が広がったため，𝐷 𝑡⁄ ＝200 として，帯筋を約
0.5%追加した場合の終局強度𝑀𝑢4を算出する．鋼管板厚と帯筋以外は，外力条件も含めて当
初設計と同じとする． 
 
1) 設計仕様 
柱 柱径 𝐷 1,100 mm 
 BPL 径 𝐷𝑏 1,450 mm 
 柱埋込み長さ 𝐿 2,050 mm 
鋼管 鋼管径 𝐷𝑠 3,000 mm 
 鋼管厚 𝑡 15.0  mm 
 降伏強度 𝑓𝑦 325.0 N/mm2 
主筋 材質  SD390  
 径 D38 38 mm 
 本数 𝑛 58 本 
 降伏強さ 𝑓𝑟𝑦 390.0 N/mm2 
 断面積 𝑎 1,140 mm2 
 周長 𝑙 120 mm 
 等価鋼管径 𝐷𝑟 2,718 mm 
帯筋 材質  SD345  
 径 D22 22 mm 
 間隔 𝑝 100 mm 
 降伏強さ 𝐹𝑤𝑦 345 N/mm2 
 断面積 𝑎𝑡 387.0 mm2 
 周長 l 70 mm 
 かぶり 𝑑𝑡 100 mm 
接合部のコンクリート 
 設計基準強度 𝐹𝑐 27.0 N/mm2 
 
2) 外力条件 
線路階層降伏メカニズム時の軸力※ 𝑁𝐷 0 kN 
線路階層降伏メカニズム時のせん断力 𝑄𝐷 5,075 kN 
線路階層降伏メカニズム時の曲げモーメント 𝑀𝐷 12,193 kN・m 
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反曲点高さ（接合部天端からの高さ） ℎ 2,402 mm 
※軸力路階層降伏メカニズム時の軸力については，本設計例では 0 kN とする． 
 
3) 最大曲げ耐力𝑀𝑢4の算出 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
鋼管の負担するせん断力 𝑉𝑠 
𝑉𝑠 =
𝑓𝑦
√3
𝜋(𝐷−𝑡)𝑡
2
 13,197 kN 
帯筋が負担するせん断力 𝑉𝑤 
𝑉𝑤 = 𝑄𝑦 + 𝑀𝑢0 𝑙𝑟⁄ = 𝑏𝑒 ∙ 𝑗𝑟
 ∙ (𝐹𝑐𝑠𝑦 + 0.5𝐹𝑤𝑦 ∙ 𝑝𝑤) + 0 𝑙𝑟⁄  6,735 kN 
コンクリートの有効幅 𝑏𝑒 = √𝜋 ∙ ((𝐷𝑠 − 2𝑡) 2⁄ )2 − 𝐷 1,532 mm 
根巻きコンクリートの応力中心間距離 𝑗𝑟
  2,185 mm 
コンクリート短期許容せん断応力度 𝐹𝑐𝑠𝑦 = 1.5 min
 
(𝐹𝑐 30⁄ , 0.49 + 0.01𝐹𝑐) 1.140 N/mm2 
帯筋比（0.012 を超える場合は 0.012） 𝑝𝑤 = 2𝑎𝑡 (𝑏𝑒 ∙ 𝑝)⁄  0.505 % 
コンクリートの負担するせん断力 𝑉𝑐 
𝑉𝑐 =
3
2𝐿
{𝑉𝜏1 ∙
2√2
𝜋
𝐷𝑠𝑖 + 𝑉𝜏3 ∙
2√2
𝜋
𝐷𝑟 +
𝑁
4
𝑑}  35,093 kN 
補強鋼管の内径 𝐷𝑠𝑖 = 𝐷𝑠 − 2𝑡 2,970 mm 
環状コンクリートの引抜き抵抗力 𝑉𝜏1 =
𝜋
4
𝐷𝑠𝑖 ∙ {𝐿 − (𝐷𝑠𝑖 − 𝐷𝑏) 2⁄ } ∙ 𝑐𝑠 12,036 kN 
引張鉄筋断面積[mm2]（主筋本数の 1/4）𝑎𝑡 = 𝑛 ∙ 𝑎 4⁄  16,530 mm2 
環状コンクリート内の主筋による引抜き抵抗力 𝑉𝜏3 = 𝑎𝑡 ∙ 𝑓𝑟𝑦 6,447 kN 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
𝑃 = 𝑉𝑠 + 𝑉𝑤 + 𝑉𝑐 55,024 kN 
接合部の最大曲げ耐力 𝑀𝑢 43,246 kN・m 
因子影響係数 𝛼0 = 0.416(𝐹𝑐 24⁄ )
0.325 1.214 
因子影響係数を考慮した接合部の最大曲げ耐力 𝑀𝑢4 
𝑀𝑢4 = 𝛼0 ∙ 𝑀𝑢 52,509 kN・m 
 
終局強度は𝑀𝑢4 𝑀𝑢1⁄ ＝1.16 となり，本研究で提案する終局強度評価式によれば，𝐷 𝑡⁄ ＝200
まで板厚を薄くしても既往の終局強度評価式による終局強度𝑀𝑢1より大きい．よって，𝐷 𝑡⁄
＝200 まで板厚を薄くすることが可能となる．  
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(9) D/t=200で帯筋を設けない場合の終局強度 
 
最後に，最も安価な方法として，当初設計の仕様に帯筋を追加せずに単に𝐷 𝑡⁄ ＝200 とし
た場合の終局強度𝑀𝑢5を算出する．鋼管板厚と帯筋以外は，外力条件も含めて当初設計と同
じとする． 
 
1) 設計仕様 
柱 柱径 𝐷 1,100 mm 
 BPL 径 𝐷𝑏 1,450 mm 
 柱埋込み長さ 𝐿 2,050 mm 
鋼管 鋼管径 𝐷𝑠 3,000 mm 
 鋼管厚 𝑡 15.0  mm 
 降伏強度 𝑓𝑦 325.0 N/mm2 
主筋 材質  SD390  
 径 D38 38 mm 
 本数 𝑛 58 本 
 降伏強さ 𝑓𝑟𝑦 390.0 N/mm2 
 断面積 𝑎 1,140 mm2 
 周長 𝑙 120 mm 
 等価鋼管径 𝐷𝑟 2,718 mm 
接合部のコンクリート 
 設計基準強度 𝐹𝑐 27.0 N/mm2 
 
2) 外力条件 
線路階層降伏メカニズム時の軸力※ 𝑁𝐷 0 kN 
線路階層降伏メカニズム時のせん断力 𝑄𝐷 5,075 kN 
線路階層降伏メカニズム時の曲げモーメント 𝑀𝐷 12,193 kN・m 
反曲点高さ（接合部天端からの高さ） ℎ 2,402 mm 
※軸力路階層降伏メカニズム時の軸力については，本設計例では 0 kN とする． 
 
3) 最大曲げ耐力𝑀𝑢5の算出 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
鋼管の負担するせん断力 𝑉𝑠 
𝑉𝑠 =
𝑓𝑦
√3
𝜋(𝐷−𝑡)𝑡
2
 13,197 kN 
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帯筋が負担するせん断力 𝑉𝑤 ※コンクリートのみ評価 
𝑉𝑤 = 𝑄𝑦 + 𝑀𝑢0 𝑙𝑟⁄ = 𝑏𝑒 ∙ 𝑗𝑟
 ∙ (𝐹𝑐𝑠𝑦 + 0.5𝐹𝑤𝑦 ∙ 𝑝𝑤) + 0 𝑙𝑟⁄  3,817 kN 
コンクリートの有効幅 𝑏𝑒 = √𝜋 ∙ ((𝐷𝑠 − 2𝑡) 2⁄ )2 − 𝐷 1,532 mm 
根巻きコンクリートの応力中心間距離 𝑗𝑟
  2,185 mm 
コンクリート短期許容せん断応力度 𝐹𝑐𝑠𝑦 = 1.5 min(𝐹𝑐 30⁄ , 0.49 + 0.01𝐹𝑐) 1.140 N/mm2 
帯筋比（0.012 を超える場合は 0.012） 𝑝𝑤 = 2𝑎𝑡 (𝑏𝑒 ∙ 𝑝)⁄  0.0 % 
コンクリートの負担するせん断力 𝑉𝑐 
𝑉𝑐 =
3
2𝐿
{𝑉𝜏1 ∙
2√2
𝜋
𝐷𝑠𝑖 + 𝑉𝜏3 ∙
2√2
𝜋
𝐷𝑟 +
𝑁
4
𝑑}  35,093 kN 
補強鋼管の内径 𝐷𝑠𝑖 = 𝐷𝑠 − 2𝑡 2,970 mm 
環状コンクリートの引抜き抵抗力 𝑉𝜏1 =
𝜋
4
𝐷𝑠𝑖 ∙ {𝐿 − (𝐷𝑠𝑖 − 𝐷𝑏) 2⁄ } ∙ 𝑐𝑠 12,036 kN 
引張鉄筋断面積[mm2]（主筋本数の 1/4）𝑎𝑡 = 𝑛 ∙ 𝑎 4⁄  16,530 mm2 
環状コンクリート内の主筋による引抜き抵抗力 𝑉𝜏3 = 𝑎𝑡 ∙ 𝑓𝑟𝑦 6,447 kN 
終局時の支圧力の合力 𝑃 
𝑃 = 𝑉𝑠 + 𝑉𝑤 + 𝑉𝑐 52,107 kN 
接合部の最大曲げ耐力 𝑀𝑢 40,953 kN・m 
因子影響係数 𝛼0 = 0.416(𝐹𝑐 24⁄ )
0.325 1.214 
因子影響係数を考慮した接合部の最大曲げ耐力 𝑀𝑢5 
𝑀𝑢5 = 𝛼0 ∙ 𝑀𝑢 49,724 kN・m 
 
終局強度は𝑀𝑢5 𝑀𝑢1⁄ ＝1.10 となり，本研究で提案する終局強度評価式によれば，𝐷 𝑡⁄ ＝200
まで板厚を薄くしても既往の終局強度評価式による終局強度𝑀𝑢1より大きい．よって，帯筋
を追加しなくても，主筋とコンクリートの効果を評価することで𝐷 𝑡⁄ ＝200 まで板厚を薄く
することが可能となる． 
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(10) まとめ 
 
(5)～(9)で算出した終局強度𝑀𝑢1～𝑀𝑢5を表 3 に示す．𝐷 𝑡⁄ が大きくなるにつれて終局強
度は小さくなるが，鉄筋及びコンクリートの効果を評価することで終局強度は大きくなり，
𝐷 𝑡⁄ ＝200 まで板厚を薄くしても既往の終局強度評価式による終局強度𝑀𝑢1よりも大きい．
よって，主筋とコンクリートの効果を評価することで𝐷 𝑡⁄ ＝200 まで板厚を薄くすることが
可能となる． 
 
表 3 試設計の結果 
 
設計仕様 評価式における値 終局強度 
[kN・m] 
𝑀𝑢1比 
𝐷 𝑡⁄  主筋 帯筋 𝐹𝑐 主筋 帯筋 𝐹𝑐 
𝑀𝑢1 94 58-D38 － 27.0 × － × 45,240 － 
𝑀𝑢2 94 58-D38 － 27.0 〇 － 〇 63,618 1.41 
𝑀𝑢3 150 58-D38 D22@100 27.0 〇 〇 〇 56,593 1.25 
𝑀𝑢4 200 58-D38 D22@100 27.0 〇 〇 〇 52,509 1.16 
𝑀𝑢5 200 58-D38 － 27.0 〇 － 〇 49,724 1.10 
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【論文概要】 
 
鉄筋を配置したコンクリート充填鋼管ソケット接合部の終局耐力評価法 
 
 
径の大きな鋼管内に小径の鋼部材を差し込んで，その間隙をコンクリートまたはモルタ
ルで充填し一体化するソケット接合は，簡素で合理的な接合方法であることから施工時間
の制約を受ける建物に適した構法である．ソケット接合については，これまでの実験研究に
基づき，地中梁を設けない線路上空建築物の柱杭接合部などに適用されている． 
線路上空建築物の柱杭接合部へのソケット接合の適用を重ねるうちに，同接合構法にお
ける新たな課題が明らかになってきている．その中で最も重要な課題の一つが，ソケット鋼
管の薄肉化である．鋼管の設置にあたっては狭隘な作業条件下で水平に分割した鋼管を溶
接する場合があり，その溶接作業には多くの時間と費用を要している．そのため，ソケット
鋼管の薄肉化のメリットは大きくなる． 
柱杭接合部のソケット鋼管を薄肉化することにより柱杭接合部の耐力は低下する．そこ
で，鋼管を薄くすることによる耐力の低下分を，充填コンクリート内に配置する鉄筋により
補う方法が考えられる．更に，鉄筋の配置よりも施工手間の増えない耐力補強方法としては，
充填コンクリートの高強度化や，軸力を接合部の耐力評価に見込む方法が考えられる． 
本研究では，コンクリート充填鋼管ソケット接合構法による鉄骨柱杭接合部を対象とし
て，ソケット鋼管の薄肉化・充填コンクリート内部の鉄筋補強などの同構法の適用範囲拡大
を目指した一連の載荷実験及び有限要素解析を行い，柱杭接合部の終局耐力評価法を提案
することを目的とする． 
 
第１章では，二重鋼管によるソケット接合構法における既往の研究を紹介した．既往の研
究では，本研究で対象とするような充填コンクリート内部に鉄筋を配置した研究は見られ
なかった．しかし，柱杭接合部内の応力伝達機構における圧縮ストラットがソケット上端の
支圧材によるところが本研究と異なるが，応力伝達機構は本研究と非常に類似している研
究がみられた． 
本研究で対象としている１柱１基礎形式の柱杭接合部とほぼ同じ形式の柱杭接合部を対
象としている研究では，対象としている試験体は，杭鋼管の直径𝐷に対する板厚𝑡の比𝐷 𝑡⁄ は
約 100 までであり，𝐷 𝑡⁄ が 100 を超える試験体では力学性状が異なる可能性がある．また，
充填コンクリート内部に鉄筋を配置した構造については明らかにされておらず，充填コン
クリートの強度による影響も考慮されていない． 
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第２章では，充填コンクリートの内部に鉄筋を配置した薄肉のソケット鋼管を用いた試
験体に対して，鋼管板厚，コンクリート強度，主筋量，帯筋量，軸力等の各パラメーターが
接合部の耐力に及ぼす影響を明らかにするため，水平載荷試験を行った．第２章で得られた
知見は以下のようにまとめることができる． 
(1)コンクリート圧縮強度𝑓𝑐を変化させた試験においては，𝑓𝑐が大きくなるにつれて最大荷重
は大きくなることから，𝑓𝑐と最大荷重には相関性がみられる． 
(2)径厚比𝐷 𝑡⁄ を変化させた試験においては，𝐷 𝑡⁄ が大きくなるにつれて最大荷重は小さくな
ることから，𝐷 𝑡⁄ と最大荷重には相関性がみられる．しかし，鉄筋のある試験体は最大荷
重があまり小さくならないことから，𝐷 𝑡⁄ が大きい場合でもコンクリート内部に配筋する
ことによって接合部の耐力を向上させることが可能になる． 
(3)主筋量を変化させた試験においては，コンクリート強度を適切に評価することにより主
筋量と最大荷重との間に一定の相関性を見出すことができる．また，主筋はコンクリート
の鋼管からの抜け出しに抵抗する効果があり，この効果は帯筋により更に増す． 
(4)帯筋量を変化させた試験においては，帯筋量が増えるにつれて最大荷重は概ね大きくな
っており，帯筋量と最大荷重には相関性がみられる．主筋と帯筋をともに配置した試験体
では，帯筋と鋼管の負担面積比以上に帯筋が荷重を負担している．これは，鉄筋は帯筋と
主筋の両方が配置されることで初めて一体となって荷重を負担することができるように
なるためと考えられる． 
(5)軸力を変化させた試験においては，軸力比と最大荷重には相関性がみられる．標準試験
体に対して，圧縮軸力が作用すると最大荷重は大きくなり，引張軸力が作用すると最大荷
重は小さくなる．軸力は鉛直方向の力の釣合いに作用しており，特にベースプレート先端
から 45 度より上部の範囲で柱の抜け出しに抵抗していると推測される． 
(6)載荷点高さℎを変化させた試験においては，ℎが大きくなると最大荷重は小さくなる．こ
れは，ℎが高くなることで曲げモーメントが大きくなり，耐荷モデルにおける支圧力の合
力𝑃の割合が相対的に減少してせん断力が小さくなったためと考えられる． 
(7)標準試験体より縮小させた試験体においては，鋼管径𝐷と最大荷重には相関性がみられる．
標準試験体に対する最大荷重の比は，縮尺率の 2 乗とほぼ等しい． 
(8)鋼管の内面突起については，鋼管とコンクリートの間の粘着力が小さいと鋼管とコンク
リートの間の応力伝達は小さくなり，耐荷モデルにおける摩擦力の合力𝑇が小さくなる．
その結果，支圧力の合力𝑃も小さくなるため，接合部の耐力は低くなる． 
 
第３章では，水平載荷実験の結果を基に有限要素法による解析モデルを作成し，コンクリ
ート強度，鋼管板厚，軸力，載荷点高さ等を主なパラメーターとした解析を行った．第３章
で得られた知見は以下のようにまとめることができる． 
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(1)コンクリート強度に関するパラメータスタディより，コンクリート圧縮強度と最大荷重
には相関性がみられる．本研究の破壊モードにおいては，最大荷重はコンクリート強度の
約 0.3 乗に比例する．コンクリート強度が大きくなると，単に最大荷重が大きくなるだけ
でなく，最大荷重時の鋼管及び鉄筋に生じるひずみが大きくなる．よって，コンクリート
内に鉄筋を配置することにより接合部の耐力が向上する． 
(2)鉄筋の補強効果については，主筋は柱ベースプレート端部からのコーン状のひび割れを，
帯筋は柱角部周辺からの半径方向のひび割れを制御する．しかし，帯筋はコンクリート強
度が低い領域では補強効果が大きいものの，コンクリート強度が高い領域では補強効果
が相対的に小さくなる． 
(3)鋼管の径厚比𝐷 𝑡⁄ に関するパラメータスタディより，𝐷 𝑡⁄ と最大荷重には相関性がみられ
る．𝐷 𝑡⁄ が小さい場合には最大荷重が大きくなるにつれて鋼管に生じるひずみが小さくな
るのに対し，𝐷 𝑡⁄ が大きい場合には鋼管に生じるひずみが大きくなり，コンクリートに及
ぼす拘束力が小さくなる． 
(4)軸力比に関するパラメータスタディより，有限要素解析上では軸力比+0.2𝑁𝑦までの範囲
では，軸力比の増加とともに最大荷重が上昇する．それ以降ではベースプレート直下のコ
ンクリートが圧潰したため最大荷重は低下する．水平載荷試験では軸力比+0.3𝑁𝑦までは
最大荷重が低下しなかったことから，軸力比の適用範囲は，+0.3𝑁𝑦までが妥当と考えられ
る． 
(5)載荷点高さを変化させた解析より，載荷点高さの増加とともに最大荷重が減少する傾向
を確認することができた． 
 
第４章では，実験結果及び有限要素解析の結果から，既往の研究で示された耐荷モデルを
修正し，終局耐力評価式の修正を試みた．第４章で得られた知見は以下のようにまとめるこ
とができる． 
(1)接合部の終局耐力に対する各パラメータ （ーコンクリート圧縮強度𝑓𝑐，ソケット鋼管の径
厚比𝐷 𝑡⁄ ，主筋量𝑝𝑔，帯筋量𝑝𝑤）の影響を評価するため，因子影響係数𝛼0による𝑃の評価
を試みた．その結果，𝛼0を乗じることにより算出値は実験値を比較的精度高く評価するこ
とが可能である． 
(2)終局耐力評価式における径厚比𝐷 𝑡⁄ は，終局耐力評価式，有限要素解析値，実験値の比較
を行った結果，100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 では比較的よく対応していた．よって，本研究で提案する
終局耐力評価式における𝐷 𝑡⁄ の適用範囲は，100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 が適切と考える． 
(3)終局耐力評価式におけるせん断スパンℎは，終局耐力評価式と有限要素解析値の比較を行
った結果，すべての範囲で概ね対応していた．よって，本研究で提案する終局耐力評価式
は，すべてのせん断スパンℎで適用できる． 
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第５章では，第２～４章で得られた知見をまとめるとともに，今後の研究課題として以下
が残されていることを述べた． 
(1)提案した終局耐力評価式は，実験結果を基に検討を行っているため，以下の点が明らか
にできていない． 
・実験パラメーターの範囲外の性状 
・𝑓𝑐=45 N/mm2程度を超えるコンクリート強度の影響 
・交番載荷の負載荷側の最大荷重が減少した要因 
・各パラメーターで相関性がみられなかった試験体の要因 
・試験体の寸法効果の影響 
(2)実際の設計で使用する際には，上記の影響を考慮したうえで，危険側の設計とならない
よう評価式に安全率や各種効果による低減を見込む必要がある． 
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【Outline of Thesis】 
 
ESTIMATING ULTIMATE STRENGTH OF CONCRETE-FILLED 
 STEEL TUBULAR SOCKET JOINTS WITH REINFORCING BARS 
 
 
This study deals with a particular type of column-pile joint structure; a socket-type joint in which 
a small-diameter pile is inserted into a larger one, with concrete filling the gap between the two. This 
is a simple and practical joining method, suitable for buildings with limited available construction 
deadlines. 
As a result of previous experiments, socket joints have proven to be applicable to column pile 
joints for over-track buildings that do not have underground beams. Through more practical 
experience in application, new issues in the joint construction method have come to light. One of the 
most important issues is the thinning of socket steel pipes. The merit of thinner socket steel pipe is 
great when considering that on-site welding of thick steel pipes is labor-intensive, time-consuming, 
and costly when connecting horizontally-divided steel pipes under narrow working conditions. 
The strength of the column pile joint decreases when reducing the thickness of the socket steel 
pipe at the column pile joint. Setting reinforcing bars in the filled concrete could be one way to 
compensate for this. However, increasing quality of strength of the filled concrete and/or estimating 
axial force into the yield strength evaluation of the joint may be simpler methods yet. 
The purpose of this study is to investigate how well socket joints may be improved by reducing 
plate thickness of the socket’s steel pipes and setting reinforcing bars in the concrete filling, with 
concrete-filled steel pipes as steel column pile joints, and to make a proposal for a ultimate strength 
evaluation method based on results of loading tests and FEM analysis. 
 
Chapter 1 introduces previous research on socket joints with double steel pipes. There are no 
previous studies that placed reinforcing bars inside filled concrete, which is the subject of this study. 
However, the stress-transferring mechanism is similar to a previous study with one difference being 
that in that study there exists a protrusion at the top of the steel pipe. 
That study used the ratio 𝐷 𝑡⁄  of the test specimen’s plate thickness 𝑡 to the steel pipe diameter 
𝐷  up to more or less 100. Specimens with a ratio 𝐷 𝑡⁄  of greater than 100 may have different 
mechanical properties. In addition, the type of reinforcing bars placed inside the concrete filling has 
not yet been clarified, thus the strength of the concrete filling is not considered. 
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In Chapter 2, loading tests were conducted on a specimen with reinforcing bars arranged in the 
concrete and a thinner socket steel pipe in order to clarify the effect of parameters. The main test 
parameters are: thickness of steel pipe, quantity of reinforcing bars, strength of concrete and presence 
of axial force. The findings obtained in Chapter 2 are as follows: 
(1) In the test using varied concrete compressive strengths 𝑓𝑐, maximum strength increases with 𝑓𝑐, 
so there is a correlation between 𝑓𝑐 and maximum strength. 
(2) In the test using varied diameter-thickness ratios 𝐷 𝑡⁄ , maximum strength decreases with 𝐷 𝑡⁄ , so 
there is a correlation between 𝐷 𝑡⁄  and maximum strength. However, since maximum strength of 
the specimen using reinforcing bars does not diminish significantly, joint strength can be improved 
by distributing reinforcing bars inside the concrete even when 𝐷 𝑡⁄  ratio is large. 
(3) In tests using varied main reinforcements, there is a certain correlation between quantity of main 
reinforcement and maximum strength by evaluating concrete strength. Main reinforcements are 
effective in keeping concrete in the steel pipe. 
(4) In tests using varied hoops, maximum strength generally increases with quantity of hoops, so there 
is correlation between hoops and maximum strength. In the specimen with both main 
reinforcements and hoops, the hoops bear greater load than the ratio of its area to the steel pipe. 
This is supposedly because load is sufficiently transmitted by use of both main reinforcements and 
hoops. 
(5) In tests using varied axial forces, there is a correlation between axial force ratio and maximum 
strength. Compared with standard tests, maximum strength increases with compression axial force 
action, and the maximum strength decreases with tensile axial force action. Axial force acts against 
the balance of perpendicular force, and it is surmised that, particularly in the range above 45 
degrees, axial force blocks slippage from the end of the base plate. 
(6) In tests using varied loading heights ℎ , maximum strength decreases as ℎ increases. This is 
assumed to mean that the bend moment increased as ℎ increased, to which the ratio of the 
resultant force 𝑃 of the bearing pressure in the load-bearing mechanism decreased relatively, and 
thus the shear force decreased. 
(7) In the reduced-size specimen, there is a correlation between steel pipe diameter 𝐷 and maximum 
strength. The ratio of maximum strength to the standard specimen is almost equal to the square of 
the scale factor. 
(8) With respect to the protrusion on the inner surface of the steel pipe, if the adhesive force between 
the steel pipe and concrete is small, the stress transmission between the steel pipe and concrete 
diminishes, as does the resultant force 𝑇 of the frictional force in the load-bearing mechanism. 
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As a result, the resultant force 𝑃 of the bearing pressure is also reduced, thus reducing the yield 
strength of the joint. 
 
In Chapter 3, an analysis model was created and FEM analysis performed based on the results of 
the loading tests. The main parameters of the tests are: strength of concrete, thickness of steel pipe, 
presence of axial force, and loading height. The findings obtained in Chapter 3 are as follows: 
(1) From the parameter study on concrete strength, there is a correlation between concrete strength 
and maximum strength. In the failure mode of this study, maximum strength is proportional to 
concrete strength to the power 0.3. Not only does maximum strength increase with concrete 
strength, but also strain generated in steel pipes and reinforcing bars at maximum strength. 
Therefore, the strength of the joint is improved by reinforcing bars distributed in concrete. 
(2) As for the effect of reinforcing bars, main reinforcements suppress concrete cone failure from the 
end of the column base plate, and hoops suppress radial cracks from the column corners. However, 
while hoops have significant reinforcing effect where concrete strength is low, reinforcing effect 
is relatively insignificant in the range where concrete strength is high. 
(3) From the parameter study on steel pipe diameter-thickness ratio 𝐷 𝑡⁄ , there is a correlation between 
𝐷 𝑡⁄  and maximum strength. When 𝐷 𝑡⁄  is small, the strain of the steel pipe decreases as the 
maximum strength increases. On the other hand, when 𝐷 𝑡⁄  is large, the strain of the steel pipe 
increases and the restraining force on the concrete decreases. 
(4) From the parameter study on axial force ratio, FEM analysis shows that maximum strength 
increases with axial force ratio in the range of +0.2𝑁𝑦. However, beyond that, maximum strength 
decreases because the concrete under the base plate is crushed. In the loading test, maximum 
strength showed no decrease up to an axial force ratio of +0.3𝑁𝑦, so the applicable range of axial 
force ratio is valid up to +0.3𝑁𝑦. 
(5) From the parameter study on loading height, it was confirmed that maximum strength decreased 
as loading height increased. 
 
In Chapter 4, the load-bearing model shown in a previous study was modified to attempt to modify 
the estimation for ultimate strength based on the results of the loading test and FEM analysis. The 
findings obtained in Chapter 4 are as follows: 
(1) To evaluate the effect of parameters on the ultimate strength of the joint, an attempt was made to 
evaluate 𝑃 using the factor influence coefficient 𝛼0 . Parameters are: strength of concrete 𝑓𝑐 , 
steel pipe diameter-thickness ratio 𝐷 𝑡⁄ , quantity of main reinforcements 𝑝𝑔, quantity of hoops 
𝑝𝑤 . As a result, it is possible to evaluate maximum strength with relatively high accuracy by 
195 
 
multiplying 𝛼0. 
(2) In the case that 100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200, from comparing estimation of ultimate strength, FEM analysis, 
and loading tests, the diameter-thickness ratio 𝐷 𝑡⁄  in estimating ultimate strength corresponded 
relatively closely. Therefore, it is assumed that 100≦𝐷 𝑡⁄ ≦200 is an application range of 
estimation for ultimate strength as proposed in this study. 
(3) T Comparing estimation for ultimate strength and FEM analysis, shear span ℎ in the estimation 
of ultimate strength corresponded relatively closely in all ranges. Therefore, the ultimate strength 
proposed in this study can be applied to all shear spans ℎ. 
 
The findings obtained in Chapters 2 to 4 are summarized In Chapter 5, and the following remain 
as future research subjects: 
(1) The estimation proposed for ultimate strength is based on results of experimentation, so the 
following cannot be clarified: 
- Movement outside the range of experimented parameters 
- Effect of concrete strength exceeding 𝑓𝑐=45 N/mm2 
- Factors that diminished maximum strength on the negative side of the cyclic load. 
- Factors of test parameters that were not correlated 
- Effect of size effect on the specimen 
(2) When designing for actual use, a safety factor and various effects are must be allowed for in the 
evaluation formula when considering the above effects, to avoid potential safety risks. 
 
 
